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L'objectif zénéral du projet de recherche est d'utiliser du béton de fibres d'acier dans les 
dalles de ponts afin d'augmenter leur durabititc tout cn pardant leur niveau de fiabiliti 
structurale. Une réduction de la quantité d'armature permettrait de diminuer les 
problèmes liés à la corrosion de ces dernières tandis que l'ajout de fibres d'acier 
permettrait de contrder la fissuration tout en augmentant la résistance flexionnelle de la 
dalle. Ce mémoire met donc en place les éléments pour permettre la conception de dalles 
de ponts avec armature réduite et béton de fibres d'acier. 
.Afin d'assurer la faisabilité de la mise en place de béton haute performance à haut dosage 
en Rbres d'acier (80 kg/mJ). deux constructions de dalles de ponts ont été réalisées et se 
sont déroulées avec succès - la dalle du pont des Cascades à St-Jérôme et une portion de 
la dalle du pont sur la route 138 à Maskinongé. 
Des essais de flexion statiques et de fatigue ont été effectués sur des spécimens de dalles 
de beton haute performance avec fibres d'acier (BHPFA) et de  béton haute performance 
( B W )  sans fibres. Ces spécimens comportaient différentes configurations d'armatures. 
Ces essais ont démontré que les spécimens de BHPFA ofiaient une résistance 
flexionnelle de l'ordre de 50% à 100% supérieure a celles des spécimens de BEP 
Esalement. la fissuration était mieux contrôlée sur les spécimens de BHPFA. En fatigue. 
les spécimens de BHPFA offraient de meilleures performances. soit des rigidités 
flexionnelles plus élevées et plus constantes. La résistance flexionneile des bétons fibrés 
à la rupture ne semblait pas affectée par les cycles de fatigue. 
De plus, des essais de caractérisation du matériau. soit des essais de flexion RILEM et 
des essais de traction directe. ont permis d'établir le comportement postfissuration en 
traction du BHPFA. 
Enfin. les résultats des essais de cette étude ont permis de corroborer des modèles de 
calculs. Le meilleur modèle, soit celui utilisant le programme M-Psi, a été utilisé a h  de 
calculer les moments nominaux des spécimens de dalles et les moments résistants de 
dalles provenant d'une banque de données. Les moments des dalles de la banque de 
données ont également été calcdés à l'aide d'une méthode sirnplifiee. A partir de ces 
calculs et d'me méthode statistique utilisant des valeurs de paramètres tirées de la 
littérature. il a été possible de déterminer un coetricient de tenue $fpour les tibres d'une 
valeur de 0.75 pour les calculs de résistance a la flexion. La valeur de ce coetficient reste 
toutefois à confirmer par des études plus élaborées au niveau des paramètres impliqués 
dans la méthode de dérivation du coefficient de tenue $r pour les fibres. 
The main purpose of this project is to use steel fibre reinforced concrete in the 
construction of bridee decks. in order to increase durability while at the same time 
ensuring the necessary structural strength. A reduction in the amount of conventional 
reinforcernent would reduce corrosion problems. while the addit ion of steel fibres would 
control cracks and would also increase the tlesural strength. This thesis sets the basis to 
desiy steel fibre reinforced concrete bridge decks with reduced amount of conventional 
reinforcement steel. 
To ensure the feasibility of casting high performance concrete with large amounts of 
fibres (SO kg/m3). two bridge decks have been built with success: the deck of Cascadés 
bridse located in St. Jérome and a portion of the deck of the bridge located on road l 3  8 in 
Maskinonge. 
Stntic and fat ipe bending tests have been completed on high performance concrete slab 
specimens with steel fibres (HPCSF) and on high performance concrete without Fibres 
(HPC). These specimens were provided with different reinforcement patterns. Tests 
have shown that HPCSF specimens exhibit higher flexural strength (50% to 100?/0 
lii~her) when compared with HPC specimens. Crack control was also improved for the 
WCSF specimens Fatigue tests on the HPCSF specimens had better performances in 
regard to their fle.wral stiffness and strengths. Their stiffness was higher and appeared 
more constant. Moreover. their flemral strength did not seem to be affected by fatigue. 
ln addition, test methods were cornpleted to evaluate the post-cracking tensile behaviour 
of HPCSF: EULEM bending test and uniaxial tensile test. 
Finally. the bending test results have corroborated the analpical models. The best model. 
in computer program M-Psi, was used to evaluate the nominal moments in the slab 
specimens and to establish the resisting moments of slabs from a database. 
Moments in the slabs predicted by the database have also been calculated by a simplified 
method From these calciilatinns and Enm a ctatinical method wing parameter valiiec 
from literatiire. it has been possible to determine a resistance factor $ffor fibres of 0.75. 
Nevertheless. this value has to be validated by more exhaustive studies on the parameters 
involved in the method used to denve the resistance factor for fibres. 
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CHAPITRE 1 
INTRODUCTION 
1.1 Conception actuelle des dalles de ponts 
Les dalles de ponts sont généralement conçues en béton armé où les aciers d'armature 
ont pour fonction de reprendre les efforts causés principalement par les charges routières. 
Dans la norme S6-88. la quantité d'armature est calculée à l'aide de relations empiriques 
qui assument que la dalle travaille essentiellement en tlexion simple. dans le sens 
transversal. Comme la dalle repose sur des poutres et est. par conséquent. continue sur 
Irs appuis. ces hypothèses de calculs mènent à la nécessité de deux lits d'armatures. soit 
un lit inférieur pour reprendre les moments positifs en travée et un lit supérieur pour 
reprendre les moments négatifs vis-à-vis les appuis. Des aciers d'armature sont 
également disposes dans le sens longitudinal de la dalle afin de contrôler la tissuration 
issue principalement des changements volumiques comme le retrait, les variations 
thermiques saisonnières et les gadients thermiques et. dans le cas des ponts continus. 
pour reprendre les efforts de flexion longitudinaux. Deux lits doubles d'armature sont 
donc présents dans la dalle. Cette quantité d'acier représente environ 0.606 sur chaque 
face dans la direction transversale et le Y 3  de cette valeur dans la direction longitudinale. 
Pourtant. des recherches récentes (Cao et al.. 1996: Moffatt. 2000) montrent que les 
efforts sont moindres dans les dalles que ceux prévus traditionnellement. En effet. les 
efforts auraient plutôt une répartition bidirectionnelle plus importante que ne l'assume la 
méthode empirique, ce qui entraine une atténuation des efforts dans le sens transversal. 
De plus. il a été démontré que les dalles travaillent souvent comme des arcs surbaissés 
(Mufii et ai., 1993). Par conséquent, la dalle se retrouve sunout en compression et les 
moments de tlexion sont réduits. Enfin, le fait de considérer la surface réelle 
d'application des charges de roues des véhicules vient également diminuer les efforts. 
Pour ces raisons. les calculs liés à la conception des dalles de ponts mènent à des 
quantités surabondantes d'armature. particulièrement pour les lits supérieurs lorsqu'il ne 
b'agit pa= Ilr r+iu,is eii porte-à-Gus. Ega~ément. une grande quantité ct'armaturc n'cst 
presente dans la dalle que pour contder la fissuration. Toutefois. la conception des 
dalles de ponts actuelles s'avère ètre sécuritaire et présente un bon niveau de tiabilité 
structurale. 
1 .t Problématique 
blalpre cette tiabilité structurale. un problème subsiste au niveau de la durabilité des 
dalles En effet. la durabilité des dalles de ponts constniites dans le passe n'a pas été I la 
hauteur des attentes. Le problème est en fait attribuable à la corrosion des aciers 
d'armature. d'ou I'eclatement du béton et une moins bonne efficacité de l'armature pour 
reprendre les efforts. Puisque le béton est un matériau poreux. il permet l'infiltration de 
I'eaii et des agents corrosifs sur une certaine épaisseur de la dalle. Pour diminuer les 
dommages qui peuvent ètre ainsi causés à l'armature. i l  a été convenu d'éloigner l'acier 
d'armature de la surface du beton. Cependant. en augmentant le recouvrement des aciers. 
un moins bon contrôle de la fissuration est engendré. Par conséquent. l'ouverture des 
fissures est favorisée et ainsi faci 1 ite l'infiltration de l'eau jusqu'à 1 'armature. 
Puisque le remplacement et la réparation des dalles de ponts représentent la moitié des 
coùts d'entretien des ponts du réseau québécois (Massicotte et d.. 1 999). de nouvelles 
tà~ons de construire des dalles plus performantes sont recherchées. L'utilisation du béton 
haute performance (BHP) s'avérait ètre une avenue intéressante puisque ce type de béton 
est plus étanche et donc assure une meilleure protection de l'armature. Par contre. le 
BKl? fissure souvent de façon plus abondante à cause d'une moins grande relaxation du 
matériau et à un retrait aussi ou plus important qu'un béton ordinaire puisque le retrait 
endogène est plus grand (de Larrard. 1999). Étant donne que la corrosion des armatures 
sera concentrée au droit des fissures plutdt que d'être répartie sur toute la surface des 
barres. uiie nipiurc des Saries cn ces cndroits cst dcnç plus susceptible de se produire. 
D'autres approches ont été envisagées telles t'emploi d'une membrane étanche. 
I*utilisation de barres d'armature en acier recouvertes d'époxy ou galvanisées. ou encore 
I'utilisation de barres d'armature en matériaux composites. Les barres d'armature 
recouvertes d'époxy ou e ai va ni se es sont résistantes à la corrosion mais ne diminuent pas 
la tissuration de la dalle Le béton est donc tout de mème endommagé. Pour leiir pan. 
les materiaus composites sont reneralement résistants mais ont le désavantage d'avoir un  
comportement Basile et un module élastique plus petit. ce qui rntraine des problèmes au 
niveau de la tlèche et de la fissuration. Certains chercheurs (Mufti et al.. 1993; Necvhook 
et Mulii. 19%; Newhook et al.. 19%) ont mème propose d'eliminer complètement l'acier 
d'armature pour le remplacer par des tirants d'acier situés sous la dalle afin de garantir 
I'etfet d'arc. Un pont a titi construit en ~ouvelle- cosse selon ce concept. Étant donné 
qu'aucun acier n'est présent. ce systeme suscite de nombreuses préoccupations. En effet. 
aucun mécanisme secondaire n'est possible en cas de catastrophe. Ce système requiert 
donc une certaine prudence avant que soit démontré sa fiabilité. Egalement. des fibres de 
polypropylène. à raison de 5 kJmJ . sont présentes dans cette dalle sans armature. Le 
module élastique de ces fibres. 65 fois plus petit que celui de l'acier. est trop petit pour 
permettre aux tibres d'avoir une rigidité adéquate afin de contrôler la tissuration et d'a$ 
au niveau structurai. 
La solution proposée dans ce mémoire est d'utiliser un béton haute perfomance avec 
fibres d'acier. Les fibres d'acier vont permettre d'assurer le contrôle de la fissuration et 
ainsi de pouvoir éloigner I'acier d'armature de la surface. Également, puisque les fibres 
dans le béton offrent un accroissement de la résistance en flexion, la quantité d'armature 
reprenant les etToons peut ètre diminuée. Toutefois. étant donné que les fibres sont en 
acier. une interrogation demeure au niveau de la corrosion de ces fibres. II a été 
démontre que pour un béton non fissuré. le béton protégeait bien les fibres et que cette 
protection dépendait de la compacité de la matrice (Rossi. 1998). En etfet. lorsque le 
béton Libré 3. été optimisé et que su mztrice est z!ers plus compacte, aucun problème de 
corrosion des fibres ne sumieni. En fait. seules les fibres en surface pourraient corroder 
mais les oxydes et hydroxydes formés sont en si petites quantites a cause de la petite 
section de la Fibre qu'ils n'induisent pris de contraintes suffisantes pour fissurer la 
matrice. Par contre. lorsqu'une fibre traverse une fissure ouverte. les recherches n'ont 
pas encore établi de relations directes entre I'ouvertiire de la fissure et le desré de 
corrosion. II ne semble pas y avoir de problèmes pour de tàibles ouvertures de tissures 
(Morse et al.. 1977: Casanova. 1996) mais aucune valeur d'ouverture limite n i  et6 
prescrite à ce jour. L'ne étude approfondissant le sujet est en cours a !'École 
Polytechnique de Montreal (Dakpo. 2000) 
L'utilisation structurale du béton de tibres est encore limitée au Canada. Effectivement. 
jusqu'à récemment. aucun devis n'existait sur le béton de tibres afin de réglementer le 
dosage. la mise en cpuvre et les essais de caractérisation du matériau Toutefois. ce devis 
a enfin Cté rédige au Québec en 1998. Les fibres d'acier sont également peu employées 
aux États-unis pour la construction de bitirnents et de ponts parce que ces applications 
structurales ne sont pas encore reconnues par I'ACI. 
1.3 Objectifs du projet de recherche 
L'objectif général du projet de recherche est donc d'utiliser du béton de fibres d'acier 
dans les dalles de ponts afin d'augmenter leur durabilité tout en gardant leur niveau de 
fiabilité structurale. L'armature conventionnelle est conservée mais sa quantité est 
cependant réduite. En effet. en réduisant l'ouverture des fissures. les fibres peuvent 
permettre d'abaisser les aciers des lits supérieurs et peut-être même d'éliminer ces lits 
complètement. Un lit double d'armature au centre ou même dans le tiers infirieur 
seulement d'une large portion de la dalle pourrait s'avérer suffisant puisque les fibres 
augmentent la résistance en flexion Ainsi. i l  pourrait être envisageable que les zones de 
moments nésatifs au droit des poutres longitudinales ne comportent que du béton tibré et 
aucune armature su péri eure. 
II est d'ailleiirs approprié de conserver une cenaine quantité d'armature puisqu'il a été 
démontre que les tibres d'acier sont plus efficaces en presence d'arniature 
conventionnelle que lorsque utilisées seules (Criswell. 1994: Swamv et al.. 1993) Plus 
I'élément est grand. plus la fibre est petite par rapport a I'élément. ce qui entraine une 
moins bonne etricacité des tïbres au niveau de la rtisistance et de la tissuration. On 
appelle ce phénomène I'effet de taille. Par contre. si l'armature est prksentr. les fibres 
contrdent l'ouverture des fissures sur l'aire tributaire des armatures plut3t que sur 
I'tipaisseur de l'élément entier. 
Le programme de recherche mis sur pied a  école Polytechnique. en collaboration avec 
le ministère des Transport du Québec. comporte trois phases devant atteindre chacune 
leurs propres objectifs. Le détail de ces objectifs est présenté dans blassicotte 
et al. ( 1999). Lors de la première phase réalisée en 1997 et 1998. des mèlanses de béton 
fibré ont été forrnulés avec trois dosages différents soit 60. 80 et 100 k@m3. La tibre 
utilisée était une fibre à crochets de 60 mm de longueur et de 0.80 mm de diamètre. pour 
un élancement de 75. Une caractérisation du matériau et du Comportement nnictural du 
béton fibré a alors été faite pour chacun des dosages. Les détails de cette première phase 
se retrouvent dans Dzeletovic et Massicotte (1998) ainsi que dans MoRatt (7000). 
L'étude confirmait qu'un dosage de 80 kg/m3. soit 1.0% qui est le pourcentase 
recommandé par Rossi et Harrouche ( l990), s'avérait ètre un dosage optimal pour ce type 
de fibres. 
La deuxième phase impliquait la construction de deux dalles de ponts en béton haute 
pertormance avec fibres d'acier (BHPFA) ayant un dosage en fibres de 80 k g m 3  La 
caracterisation du matériau et du comportement structural de ce BHPFA a également été 
réalisée. Ensuite. le comportement du BHPFA sous chargements cycliques s di1 ètre 
déterminé. Les résultats expérimentaux ont également été utilisés afin de valider la 
méthode d'analyse et de déterminer un coefticient de tenue &- pour les fibres. Tous ces 
objectifs concernant la deuxième phase sont traités dans ce mémoire. Cependant. la 
deuxième phase comporte également une étude permettant de déterminer les efforts réels 
dans les dailes de ponts qui sera présentee dans MotTatt (2000). Enfin. toujours dans 
cette même phase. un des derniers objectifs est de  déterminer I'effet d e  I'ouvenure des 
fissures en milieu corrosif Ces résultats seront exposés dans Dakpo (2000). 
La dernière phase du projet consiste a concevoir et construire des dalles de ponts avec 
armature rrduite et béton de fibres d'acier. Ces derniers objectifs seront réalises lors 
d'études ultérieures. 
1.4 Contenu du mémoire 
Le chapitre 2 fait état des connaissances sur le béton de fibres dans les éléments fléchis. 
Le deveioppement de ce type de béton ainsi que les avantages qu'il apporte sont d'abord 
mentionnés. Une description de différents essais de caractérisation et des méthodes de 
dimensionnement proposées pour tenir compte de l'apport des fibres dans la capacité 
flexionnelle d'un béton armé est ensuite présentée. Enfin, des notions de fatigue 
concernant le béton fibré sont exposées. 
Le chapitre 3 aborde les constmctions de deux dalles de ponts soit la dalle du pont des 
Cascades à St-Jérdme et la dalle du pont de la route 138 a Maskinongé. Les descriptions 
des ponts. le déroulement ainsi que les résultats de ces coulées sont présentées. Certains 
specimens ont également tté fabriqués lors de ces coulées. 
Le chapitre 1 porte sur les essais de tlexion sur des specimens de dalles. Certains 
spécimens de dalles. tous fabriques en usine. sont en BHP et d'autres en BHPF.4. Les 
spécimens comportent ditErentes confieurations d'armature soit des barres 15hl en bas. 
des barres 20M en bas. des barres ZOM au centre et des barres 20h4 en haut. Quatre 
spécimens de BKP et quatre spécimens de BHPFA de mêmes configirations d'armature 
sont testés en tlexion simple. Quatre autres specimens de BHPF. î  toujours ces mèmes 
contigurations. sont restés en fatigue puis en statique jusqu'à la rupture La même 
procédure est kgalement appliquee à deux autres spécimens de BHP Les résultats de ces 
essais sont presentés. soit la résistance tlexionnelle de chacun des spécimens. l'ouverture 
des tissiire en fonction de la charge et I'evolution des rigidités en fonction des cycles de 
fatigue subis. 
Le chapitre 5 présente les essais de caractérisation des BKPFA de cette étude. Les essais 
de caractérisation choisis sont l'essai de tlexion FULEM et l'essai de traction directe sur 
carottes entaillées. Les résultats de ces essais figurent également dans ce chapitre. 
Le chapitre 6 traite de i'analyse des résultats expirimentaux et de la détermination du 
coefficient de tenue $r pour les fibres. Les calculs de la contrainte postfissuration sont 
dvabord effectués selon diverses méthodes. Ensuite, la capacité flexionnelle des 
spécimens de dalles de BHPFA testés en tlexion est évaluée et tente de corroborer les 
résultats expérimentaux. La validation des essais de flexion RILEM est ensuite réalisée. 
Enfin. un coefficient d e  tenue $f pour les fibres est déterminé a I'aide de méthodes 
statistiques. 
Le chapitre 7 expose un sommaire de ce mémoire et les conclusions tirées de cette étude. 
Egalement, des recommandations et des suggestions pour des recherches futures sont 
formulées. 
Finalement. le': annevec cnntiennent  de^ gaphiqiies et des calculs aiixqiiels réfèrent 
certaines sections de ce mémoire. 
LE BÉTON DE FIBRES D'ACIER DANS LES ÉLÉMENTS 
FLÉCHIS: ÉTAT DES CONNAISSANCES 
Cc chapitre a pour but de faire part du développement du béton de tibres d'acier en 
commençant par exposer brièvement son historique et en expliquant ensuite la procédure 
pour formuler un bon béton tibré. En second lieu. les avantages apportés par un béton de 
fibres seront mentionnés. Les descriptions d'essais de caractérisation de ce matériau 
suivront Puis. des méthodes de dimensionnement proposées par différents chercheurs 
figureront dans ce chapitre. Entin. des notions relatives a la fatigue di1 béton fibre v 
seront abordées. 
2.1 Développement du béton de fibres 
Le développement du béton fibré comporte dans ce mémoire deux volets. Tout d'abord. 
la découverte de ce matériau composite y est présentée ainsi que son évolution. Ensuite. 
la façon d'optimiser un mélange de béton fibré y est décrite. 
2.1.1 Historique 
II y a maintenant près d e  40 ans que le béton de fibres d'acier existe. En effet le béton de 
fibres est né vers les années 1960 avec la recherche sur la propagation des fissures dans 
une matrice fragile. Malgré le fait que ce matériau ait fait l'objet de recherches intensives 
depuis ce temps, le développement industriel du béton de fibres n'a pas pris la même 
ampleur que celle associée à ces recherches. Ce phénomène est lié à de mauvais usages 
du béton de fibres. Le désir était de remplacer entièrement l'armature conventionnelle du 
béton armé par des fibres d'acier au méme coût. Malheureusement. il s'est vite avéré que 
cette proposition nëtait pas Cconomique puisque pour un même coût, seulement 15 à 
30 k-m3 de Fibres d'acier devaient ètre utilisés pour substituer l'armature. Ce dosage en 
tibres est trop faible pour que les fibres d'acier améliorent le comportement mécanique 
du béton. Harrouche a démontre que. pour des fibres de 60 mm de longueur et 0.80 mm 
de diamètre. un dosase inférieur à 50 kdmJ ne permet pas aux tibres d'augmenter les 
capacités di1 beton au niveau structural (Rossi. 199s). Les dosages utilises étaient donc 
loin de présenter le béton de tibres comme un matériau e tkace  et économique. .A de 
Faibles dosages. I'utilisation du béton de tibres demeure limitée à des applications non 
structiirales telles les pavages et les dalles sur sol. 
Également. étant donne que l'ajout de fibres à un béton blanc diminue sa maniabilité. il 
devient plus ditlicile de melanger. vibrer et mettre en place le béton. Il etait donc 
recorniiiandti de ne pas utiliser plus de 5 0  k$m3 et mème préfërablement 30 k g m 3  de 
tibres d'acier pour conserver une bonne maniabilité Encore une fois. les dosares 
suggcres ne permettaient pas d'obtenir une amélioration considérable du comportement 
mécanique dile aux tibres atin de préserver une bonne maniabilité. En fait. la formiilation 
d'un rnelanse de beton fibré Ctait mal effectuée. Beaucoup de bétons de tibres ont été 
tàbriqués de la mème tàçon que des bétons conventionnels. Or. l'introduction de fibres 
dans Ir beton rnoditie le squelette granulaire et une nouvelle façon de procéder doit ètre 
entreprise pour optimiser le mélanre. Un béton fibré ne constitue donc pas un béton 
blanc auquel on y ajoute des fibres d'acier. 
2.1.2 Formulation du béton de fibres 
Effectivement. l'ajout de fibres d'acier dans le béton rnoditie le squelette granulaire. On 
doit donc augmenter la quantité de sable pour optimiser ce squelette pnula i re  et rendre 
ainsi le béton plus compact puisqu'il est de cette façon plus maniable. Cette première 
affirmation constitue la première hypothèse confirmée sur laquelle repose la méthode 
Baron-Lesage développée en France i l  y a environ 25 ans. une méthode générale pour la 
composition d'un mélange de béton. De plus. lorsque la quantité dc sable augmente. la 
porosité du béton augmente. Pour contrer cet effet, il faut alors utiliser plus de pàte de 
ciment pour remplir les vides et augmenter cette fois l'action mécanique entre les fibres 
et la pàte de ciment. Plus le dosase en fibres est élevé. plus le rapport sabldpierre est 
élevé et par conséquent. plus la quantité de pàte de ciment augmente. Également. plus 
l 'élancement (rapport longurur/diamètre) de In fibre est eleve. plus les quaniités de sable 
et pàte de ciment doivent itre élevties Avec ces plus grandes quantités de sable et de 
pàte de ciment. on obtient une meilleure maniabilite du biton. Aussi. pour Stre etEcaces. 
les tibres doivent avoir une longueur supCrieure à 2 fois le diamètre des granulats. 
Clne démarche d'optimisation d'un mélange de brton de fibres a Cté adoptrte. Cette 
méthode se base sur la méthode Baron-Lesage mentionnée plus haut. déjà utilisée pour 
les betons ordinaires et les betons à haute résistance avec tùmée de silice. Elle a été 
adaptée par Rossi et Harrouche ( 1990) pour optimiser le squelette granulaire des bétons 
de fibres. Cette démarche comporte trois étapes : 
1 )  Fixer d'abord le rapport eauiciment. le pourcentage de fibres a utiliser et la quantité 
de superplasti tiant. 
2) Fabriquer plusieurs mélanges en faisant varier le rapport sablefpierre ( qui devrait être 
autour de 1.0) en gardant constant le rapport eaukirnent et les quantités de pàte de 
ciment et superplastifiant fixés au départ. Déterminer la maniabilité de chacun des 
mélanges. préférablement avec un maniabilimètre. Un exemple de maniabilimètre, 
celui conçu à 1-École Polytechnique. est décrit au chapitre 3 .  Le mélange présentant 
la meilleure maniabilité est celui ayant le rapport sabldpierre (SR) optimal. 
3 Augmenter ou diminuer la quantité d'eau et de ciment utilisée, tout en gardant les 
rapports eadcirnent et SR constants. pour obtenir une bonne maniabil ite. Faire varier 
également la quantité de superplastifiant. Cette troisième étape repose sur la 
deuxième hypothèse confirmée de la méthode Baron-Lesage : la quantité optimale 
d'agrégats ne dépend pas de la nature ou du volume de pàte de ciment. 
En suivant cette procédure. on amve à fabriquer de très bons mélanges de béton de fibres 
avant des maniabilités comparables à des bétons blancs. II faut par contre s'assurer que 
ces bétons de fibres très maniables aient un minimum de ségrégabilité et qu'aucun oursin 
de fibres ne se forme. Pour éviter ces oursins. il  est suggéré d'ajouter les fibres 
graduellement dans un béton très plastique. pour éviter une concentration locale des 
tibres. 
Puisque le béton de tibres peut maintenant facilement ètre formule pour obtenir un beton 
de qualité. quels en sont ces avantages'? 
2.2 Avantages d'un béton de fibres 
Le béton est un matériau Fragile. Par contre. lorsqu'on y ajoute des fibres d'acier. il  
devient plus ductile. ce qui est une qualité fort appréciée au niveau structural. Une des 
grandes propriétés du béton. surtout lorsqu'il s'agit de beton haute performance. est sa 
haute résistance à la compression. L'ajout des fibres diminue Iégerement cette résistance 
puisque dans un béton de Bbres. le rapport S/P est plus élevé. Par conséquent. le nombre 
de  vides augmente dù à une plus grande quantité de granulats tins. ce qui fait diminuer la 
résistance à la compression. Cette baisse du f ,  a été confirmée par une étude réalisée par 
Harrouche (Rossi et Harrouche. 1990). Toutefois. le déplacement est beaucoup plus 
orand lors de l'atteinte du f, (le pic). En effet. la couture des fibres à travers les - 
macrofissures permet ce plus grand déplacement puisque les fibres lient les blocs de 
béton entre eux et favorisent l'engrènement. Le béton de fibres nëclate donc pas 
violemment et reste plus ductile. 
Pour un béton avec de lon_mies fibres d'acier. on obtient la mèrne résistance en traction 
que pour un béton blanc. Cependant. le comportement postfissuration est _grandement 
amélioré et dépend de la teneur en fibres. de leur orientation et de leur mode de 
fonctionnement. Par exemple. selon Rossi et Harrouche ( 1990). le dosage optimal pour 
la fibre Dramin ZC 60B0 de Bekaen. une fibre de type à crochets. semble 6tre de 1 . 0 O 0  
pour obtenir iine amélioration appréciable de la résistance postfissuration. Une meilleure 
résistance posttissuntion conduit à une augmentation de l'énergie dissipée et 3 un 
mei Heur comportement structural. 
Le mécanisme de résistance des fibres implique un transfert de contrainte de la matrice i 
la fibre soit par adhérence ou par ancrase de la fibre La contrainte est ainsi panaoee 
entre la fibre et la matrice jusqu'à ce que la matrice fissure. .A partir de la tissuration. la 
contrainte est progessivement reprise entièrement par la tibre. 
La couture des tissures par les fibres permet %alement de contrôler l'ouverture des 
fissures. Ca rde s'avere étre très intéressant lorsqu'il s'agit de limiter la tissuratton i 
l'état limite de service d'éléments de béton armé puisque les tibres peuvent améliorer la 
durabilité si l'état limite de senice prédomine. ce qui est souvent le cas des ponts 
(Casanova. l996). Ainsi, i l  est possible d'éliminer le ferraillage présent pour le contrôle 
des tissures. Ce retrait constitue un avantage étant donne que cette armature 
supplémentaire gène souvent la mise en œuvre. De plus. l'ouverture des fissures étant 
contr6lée par les fibres. il  est possible d'éloigner l'acier d'armature de la surtàce du béton 
et de cette tàçon. diminuer la corrosion des armatures. 
Un autre bienfait des fibres est qu'elles augmentent la rigidité du béton et la résistance en 
flexion des déments de béton anné dû à un meilleur comportement postfissuratiûn en 
traction du béton de fibres. 
Enfin. les fibres produisent un certain continement du béton autour des barres d'amature 
et ce. même après la fissuration. Elles permettent ainsi un meilleur transtèrt des efforts 
du beton aux barres d'armatures. La longueur de développement de l'armature peut alors 
ètre réduite (Criswell. 1994). Également. les fibres permettent d'éliminer le problème de 
delamination sous les aciers supérieurs étant donné qu'elles empêchent la séparation et le 
glissement de deux blocs de béton. 
2.3 Essais de caractérisation 
R.talheureusement. aucun modèle théorique ne permet jusqu'à maintenant de connaître 
entièrement la courbe contrainte-det'orrnation. la courbe contrainte-ouverture de la tissure 
ou la courbe contrainte-flèche a partir de la composition du matériau. Certains mudiles 
prévoient une contrainte postfissuration a l'ultime mais ne peuvent evaluer le 
comportement avant et après la fissuration en traction du beton de fibres. Ces modèles 
utilisent donc souvent une contrainte en traction de la fibre trop conservatrice .A ce jour. 
la seule façon d'obtenir le comportement en traaion du béton de fibres est de caractériser 
experimentalement ce matériau. Plusieurs essais de caractérisation existent. Seulement 
certains de ces essais sont présentés dans ce mémoire : l'essai de flexion 4 points. l'essai 
de tlexion sur prisme entaillé (RILEM) et l'essai de traction uniaxiale. 
2.3.1 Essai de flexion 4 points 
Cet essai de caractérisation du matériau est l'essai le plus répandu. Ii est celui utilise aux 
États-~his et au Japon. II s'agit également d'un essai normalisé par différentes 
organisations telles AC1 5.1.1- 1998, ASTM C 10 18-89- 199 1. JSCE-SF4-1984. RILEM- 
1984, NBP no 7-1993. NF P 184094993. Cet essai consiste à effectuer un essai de 
flexion sur un prisme de 300 mm de portée entre les deux appuis et d'obtenir une courbe 
effort-flèche. L'essai est préférablement réalisé à déplacement controlé afin d'établir la 
courbe posttissuration. Le montage expérimental de cet essai est présenté à la figure 2.1 
Figure 2.1 Essri de flexion 4 points 
.A panir de la courbe effort-tlèche. des indices de ténacité sont calculés en ettèctuant le 
rapport des énergies dissipées sur différents intervalles de flèches. La valeur de la flèche 
a la fissuration est un paramètre déterminant. Pour connaitre plus de détails sur la 
procédure expérimentale de I'essai 4 points et sur le calcul de l'indice de ténacité, on peut 
consulter Dzeletovic et Massicotte (1998) où ces informations se retrouvent. 
L-essai de flexion 4 points a pour avantaze d'utiliser des spécimens de fabrication simple. 
Egalement. son instmmentation est peu complese et son asservissement est relativement 
facile. Ainsi. l'équipement nécessaire pour réaliser cet essai est généralement accessible 
à un laboratoire. Par contre. cet essai ne permet pas de déterminer une loi de 
comportement utilisable pour un calcul de structure. Si l'essai est réalisé avec soin. il 
permet par contre de déterminer la performance relative des fibres ou des mélanges. Il 
s'agit donc d'un essai de conformité plutCt que d'un essai de caractérisation. D'autres 
lacunes sont présentes dans cet essai. Par exemple, une mauvaise détermination du point 
de fissuration génère des indices de ténacité erronés. Puisque ce point est déterminé de 
façon plutot subjective. il est dificile de s'assurer de l'exactitude des indices de ténacité 
calculés. Aussi, les spécimens sont en présence d'effet de parois. phénomène explique à 
Ia section 2 - 3 2  
2.3.2 Essai de fierion sur prisme entaillé (RILEM) 
Le comité technique TC- 162 du Rassemblement International de Laboratoires d'Essais et 
des Matériaux (RILEM) recommande un essai standard sur prisme entaillé pour 
caractiriser Ir béton. Le prisme proposé a 500 mm de portée entre les deux appuis. une 
section de 150 mm par 150 mm et une entaille i mi-portée de 25 mm de hauteur 
permettant d'initier la fissure. L'essai sur ce prisme. charge en son centre. est réalise a 
déplacement contr0lé Les mesures prises lors de cet essai sont la tlèche au centre du 
prisme et. si désiré. I'ouvenure de ia fissure initiée à l'entaille. Le montage expérimental 
de l'essai RILEM est illustre à la figure 2 . 2 .  
Figure 2.2 Essai de flexion sur prisme entaillé (RILEM) 
A partir de cet essai. on obtient la courbe effort-tlèche ou effort-ouverture de la tissure. 
La courbe effort-flèche ou effort-ouverture de la fissure peut servir pour un calcul 
structural mais de bonnes hypothèses cinématiques doivent être établies pour calculer la 
contrainte puisque cette courbe donne la capacité tlexionoelle de l'élément plut6t que la 
résistance en traction du matériau. Les dimensions géométriques du spécimen 
influencent les résultats à cause de l'effet de taille. Effectivement. plus la profondeur 
d'un élément est grand. plus la fibre est petite par rapport à l'élément et par conséquent. 
elle devient moins etticace au niveau de la résistance. Par conséquent. une loi contrainte- 
déformation obtenue des résultats de cet essai doit tenir compte de l'effet d'echelle. 
On appelle effet de parois le phénomène d'orientation preférentielle des fibres Ic long 
d'une paroi. Les tibres s'orientent dans le sens de l'écoulement et les lignes de  courant 
sont paralléles i la surface de la paroi donc les fibres se retrouvent parallèles aux parois 
Etant donne que les prismes EULEM sont de petits spécimens coulés. l'effet de parois 
pourrait fausser les résultats. Étant toutes dans le sens de l'effort. la rCsistance des tibres 
dans ce prisme est surestimée par rapport à celle d'un élément ou les fibres seraient 
orientees de façon plus aléatoire puisque les parois du coffrage sont plus éloipees. 
Toutefois. tout comme pour l'essai 4 points. les spécimens utilisés sont simples â 
fabriquer Également. l'instrumentation est facile pour la mesure de la flèche mais un 
peu plus complexe pour la mesure de l'ouverture de fissure. L'asservissement doit ètre 
effectue à partir de la mesure de la flèche. L'équipement nécessaire pour réaliser cet 
essai est généralement accessible aux laboratoires d'essais universitaires et des centres d e  
recherches. 
2.3.3 Essai de traction uniaxiale 
Cet essai a été mis au point par le Laboratoire Central des Ponts et Chaussées ('LCPC) en 
France. L'ksociation Française de Recherches et d'Essais sur les Matériaux et les 
Constructions ( M R E i M )  a proposé en 1995 iin mode opératoire pour cet essai. [I s'agit 
d'éprouvettes carottées et entaillées à mi-hauteur pour initier la tissuration. soumises à 
une traction directe. Les spécimens sont carottés dans le sens de I'effort pour ètre 
représentatifs de la mise en œuvre et du sens de travail des fibres et ainsi éviter I'etTet de 
parois. La profondeur de I'entaille est de 1094 a 15?'0 du diamètre de la carotte pour 
effectuer u n  compromis entre la conservation d'une aire importante pour assurer la 
représentativité de I'essai et I'assurance d'un plar: de rupture avec on minimum d'etyets 
parasites. L'eprouvrtte est collée à des casques d'aluminium qui sont vissés à la presse. 
Le chois de I'aluminium repose sur le Wit que le rapport du module élastique icoetricient 
de Poisson (Eh )  est près de celui du béton et diminue ainsi les déformations transversales 
et les concentrations de contraintes au niveau des interfaces étant donne que les 
concentrations de contraintes augmentent a l'interface de deux matériaux lorsque se 
rapport entre deus matériaux augmente Aussi. Rossi et Harrouche ( 1 990) rapportent 
que. d'apres des tttudes de Hordjik et a l  ( 1987). I'elancernent de l'éprouvette optimal est 
de 1.0 piiisqu'il s'agit d'lin bon compromis pour ne pas avoir une flexion trop importante 
de 1-eprouvette et étre suftisamment loin des concentrations de contraintes au niveau de 
l'entaille polir iviter le décollement des casques d'aluminium. De plus. la longueur d e  
kprouvette doit ètre supérieure à 7 fois la longueur de la fibre pour prévenir. au moment 
du carottage. I'endomma~ernent des extrémités des tibres agissant au niveau de la tissure. 
Entin. la mesure prise au cours de cet essai est l'ouverture de la fissure à l'aide de trois 
capteurs de déplacements placés à 120" autour de l'entaille. L'essai est controlé a partir 
du déplacement associé à l'ouverture de la fissure. Le montage espérimental de l'essai 
de traction uniaxiale est illustré à la tigure ->l 
eiitriliée en 
béton de fibres 
Figure 2.3 Essai de trwtion u nirriale 
A partir de cet essai. on obtient la courbe effort-ouvertitre de la fissure. On peut par 
contre facilement obtenir In contrainte en divisant l'effort par la surface entaillée 
lorsqu'elle représente le plan de ruptiire. De cette contrainte en fonction de I'ouvenure 
de tissure. Casanova ( 19%) a développe une methode pour etTectuer un calcul structural. 
Cette methode est presentee à la section 2.4.2 
2.4 Méthodes de dimensionnement proposées pour tenir compte de l'apport des 
fibres dans Ir capacité flexionnelle d'un béton armé 
Pour tenir compte de I'apport des fibres lors d'un dimensionnement. il faut tout d'abord 
comaitre le comportement postf ssuration du béton de fibres. La meilleure façon à ce 
jour pour obtenir cette information reste l'essai de caractérisation du matériau. Toutefois. 
certains chercheurs proposent différents modèles empiriques de posttissuration. 
2.4.1 Détermination de la réponse postfissuration d'un béton de fibres 
La résistance postfissuration en traction moyenne du béton de tibres peut ètre calculée à 
l'aide d'une équation empirique proposée par Oh ( 1  9%) : 
ou a,, est le coeficient d'orientation des fibres et ul est le tàcteur d'eficacité de 
longueur de fibres qui dépend du module de cisaillement de la matrice. de la quantité de 
tibres incorporées. et de l'espacement moyen des fibres. Pour sa pan. a h  est le facteur 
dètficacité d'adhtrence des tibrrs qui est égale à I .O lorsqu'il s'agit de fibres droites er 
qui peut ètre déterminé pour les autres types de tibres par un essai d'arrachement 
(Henager et Doheny. 1976). Les autres paramètres tels que pc. I i  et di- representent 
respectivement le pourcentage en volume de tibres. la I«ngiirur de la tibre et Ir dinrnktre 
de la tibre. Enfin. r est la résistance ;i I'adhtrrence due aux tibres. 
La réponse postfissuration réelle peut aussi ètre idéalisée par une courbe contrainte- 
déformation simpl itiée considérant une résistance post fissuration constante pour 
permettre des applications structiirales (Filiatrault et Massicotte. 1998). Cette courbe pour 
les fibres à crochets est présentée à ia tigure 2 . 4  
t Contrainte État des contraintes 
0.0 1 Déformation 
Figure 2.4 Courbe contrainte-déformation en traction pour les fibres ii crocfiets 
En tenant compte de cette idéalisation. Filiatrault et Massicotte (199s) recommandent 
I'équation proposer par Swamv et a l  ( 1993) et modifiée par Naraynnnn et Danvish 
( IclSh) pour tenir compte des différents types de tibres Selon eux. cette Cquation semble 
ètre celle représentant le mieux le comportement en traction du béton de tibres 
où I RI est le facteur de tibres égal à : 
Le paramètre 1, en la longueur critique de la fibre qui correspond à un optimum 
dënergie dissipée par l'arrachement et donné par : 
où ah est la résistance en traction des fibres, q, est la résistance à I'adhérence des fibres. 
et kr est le facteur d'adhérence igale à 0.5 pour des fibres droites. 0.75 pour des tibres 
ondulées, et I O pour des fibres à crochets. 
Une autre façon de calculer la réponse postfissuration du béton de fibres est d'utiliser les 
equations proposées par le comite TC- 162 du RILEM (1999). Le comité RILEM assume 
que le béton de tibres suit la loi contrainte-déformation présentée à la t iyre  2 . 5 .  
Déformation F; (~10-9  
Figure 2.5 Courbe contrainte-déformation en traction d'un béton de fibres selon le 
comité RILEM 
Le paramètre fL&,r est la résistance caractéristique en traction uniêuiale qui peut être 
estimée par : 
Cette valeur correspond au point de fissuration du béton. 
Les paramètres FqI et feq3 sont les résistances flexionnelles équivalentes permettant de 
caractériser le comportement postfissuration du béton fibré. Ces résistances sont 
calculées à l'aide de la courbe moyenne charge-flèche verticale obtenue des essais de 
flexion RILEM. Chacune de ces résistances correspond à une certaine capacité 
d'absorption d'énergie. 
On détermine tout d'abord la tlèche Sw correspondant ê la charge la plus élevée (Fu) 
dans I'intewalle compris entre la charge à O mm de flèche et la charge interceptée en 
traçant une droite parallèle à la pente initiale passant par 0.05 mm de flèche. 
, Fu = valeur maximale 
0.05 S,, flèche S (mm) 
Figure 2.6 Détermination de In flèche sur 1.1 courbe charge-flèche verticale 
obtenue de l'essai de flexion RILEM 
Ensuite. les capacités d'absorption d'énergie D ' ~ ~ ~ . J ,  D'BZJ., et ~ ~ i u . 1 1  en Nmm. 
correspondant à l'influence des fibres. sont calculées à l'aide des aires sous la courbe 
allant de à & et &. à Sj. respectivement. Les flèches & et 63 sont détinies comme 
suit : 
= gFu + 0.65 mm (mm) ( 2-6 ) 
SI = SFu + 2.65 mm (mm) ( 2.7 ) 
Les zones D~&?J, ~ 8 ~ ~ . ~ ~ ,  D ~ ~ ~ ~ , ~  et i . ~ . ~ ~  sont représentées aux figures 2.7 et 2. S 
Charge F (kN) 
tlèche S (mm) 
Figure 2.7 Zones D B ~ ~  et D B ~ . ~ ,  représentant les capacités d'absorption d'énergie 
sur [a courbe charge-fièche verticale obtenue de l'essai de flexion RILEM 
Charge F (kN) 
flèche 6 (mm) 
+ 
Figure 2.8 Zones D'*=,-I et D~~~~~ représentant les capacités d'absorption d'énergie 
sur la courbe charge-fièche verticale obtenue de l'essai de flexion R[LEM 
-4 partir de l'aire de chacune de ces régions, les forces Fz et Fs sont calculées: 
Enfin. les résistances équivalentes f,,? et t,,.~ peuvent être calculées avec les équations 
suivantes 
oii b est la largeur du prisme. L est sa longueur entre appuis et h,, est la distance entre le 
dessus du prisme et le fond de l'entaille. 
Le dernier paramètre inconnu du modèle présenté à la figure 2.5 est le facteur fi. II 
s'agit d'un coetficient de tenue partiel utilisé pour le béton de fibres d'acier en traction. 
Tous ces derniers calculs permettent enfin d'obtenir la courbe contrainte-déformation en 
traction d'un béton de fibres selon le comité RiLEM. 
Plusieurs réponses postfissuration sont donc proposées pour un béton de fibres mais 
aucun consensus n'a encore été établi. Toutefois. seul le modèle impliquant un essai de 
caractérisation, la méthode du comité RILEM. permet de prédire entièrement le 
comportement postfissuration. Les autres réponses postfissuration présument une 
résistance en traction constante. 
2.1.2 Calcul de Ir c;lpacité flexionnelle d'un béton fibré 
A partir du comportement posttissuration du béton de fibres calculé a la section 2 . 1  1. 
beaucoup de chercheurs ont travaillé l l'évaluation de la capacité flexionnelle du béton 
armé avec fibres d'acier. Parmi ces chercheurs. on peut mentionner Henager et Doheny 
( 1976). Oh ( 1992). Dwaraknath et Nagaraj ( 1992). Criswell (1994). Bekacrt ( 1995) et 
Filiatrault et h4assicotte ( 19qS'). 
Après avoir fait une revue des méthodes de calculs de capacité tlexionnelle pour le 
dimensionnement d'un béton armé avec fibres d'acier, Filiatrault et Massicotte (19%) 
recommandent l'utilisation d'une équation proposée par Oh (1992) et basée sur la 
méthode de Hem-rr et Doheny ( 1976). adaptée a I'approche canadienne : 
Cette équation utilise la même approche que lorsqu'il s'agit de matériaux composite. Les 
paramètres &. et G' représentent respectivement la limite élastique de I'acier d'armature et 
la contrainte atteinte dans l'armature comprimée. As et AsT sont les aires des armatures 
tendue et comprimée et d et d' sont les distances entre la fibre la plus comprimée et, 
respectivement, le centre de gavité de l'armature tendue et le centre de gavité de 
l'armature comprimée. Pour leur part. les facteur $, 9,'. br et 4, sont les coefficients de 
tenue de l'acier tendu. de I'acier comprimé. des tibres et du béton définis dans la norme 
de béton M3.3-94 (CSA. 1994b). à l'exception de Le paramètre u correspond à la 
hauteur du bloc équivalent de béton comprimti et c correspond à la position de l'axe 
neutre par rapport à la fibre la plus comprimée. Les largeur et profondeur de la poutre de 
béton de tibres sont identifiées par b, et h. Entin. ci. est la résistance postfissuration 
calculée à l'aide de Iëquation 2.2  et al et Pi sont des facteurs définis dans la norme de 
béton M3.3-94. Le schéma des contraintes et det'ormations d'une section de béton aime 
avec fibres d'acier est présenté a la figure 2.9. 




Figure 2.9 Schéma des contraintes et déformations d'une section de poutre en béton 
armé avec fibres d'acier 
Ces équations (2.12 et 2.13) sont valides si la déformation en traction n'est pas supérieure 
à 1.096. Cependant, si la déformation en traction excède cette valeur. on doit remplacer 
la valeur de h par une profondeur équivalente h, (Filiatrault et Massicotte.1998). Le 
calcul devient alors un processus itératif La profondeur h, se définit comme suit : 
Casanova a aiissi travaillé sur l'évaluation de la capacité flesionnelle mais sur le béton 
fibre sans armature d'acier. t I  a développé un logiciel. « tle'rtïbres ». capable de calculer 
Oramme cette capacité en résolvant des systkmes de tlexion composée à panir du dia, 
caracteristique contrainte-ouverture de fissure (o-w) obtenu de l'essai de traction 
uniaxiale sur éprouvette entaillée ( 1996). 
Pour déterminer le diagramme caracterisque a-W. Casanova (1996) propose de tout 
d'abord tracer les courbes obtenues des essais de traction uniaxiale. Lorsque I'aire de 
l'éprouvette entaillée est de mème surface que I'aire de la section de l'élément dont on 
cherche la resistance en traction. la courbe a-w obtenue pour chaque essai est tracée. Par 
contre. si I'aire de la section de l'élément est supérieure à I'aire de l'éprouvette testee. 
alors on regroupe les résultats des essais de plusieurs éprouvettes afin d'obtenir une 
surface équivalente a celle de la section de I'elément Ainsi. la courbe movenne d'un 
regroupement d'éprouvettes correspond à la courbe o-w d'un seul essai. Puisqu'il faut 
comaitre la dispersion des résultats pour tracer le diagramme caractéristique o-W. de 
nombreux essais sont nécessaires. particulièrement dans le cas ou plusieurs Cprouvettes 
testées correspondent a une seule courbe O-w étant donné que les résultats de plusieurs 
regroupements sont requis. II peut s'avérer dificile de caractériser la dispersion d'un 
ensemble de courbes. Pour cette raison. la dispersion est plutôt évaluée sur 1-énergie 
dissipée lors de I'essai c'est-a-dire sur I'aire sous la courbe entre deux ouvertures de 
fissures. soit wi qui dépend des conditions d'essai et wm qui correspond a w,,, selon 
l'application donnée. On trace alors le diagramme correspondant à I'énergie moyenne 
des courbes. Présumant que cette énergie suit une loi normale. on peut en estimer I'écart- 
type. On peut ensuite définir l'énergie caractéristique E*. par analogie avec les lois sur le 
béton (Lacroix et al. ,1982). à l'aide de la relation suivante : 
où E,. est l'énergie moyenne des courbes o-W. k(n) est le coefficient de Student pour 
un fractile de 506 dépendant du nombre d'essais et s est l'écart-type. Finalement. le 
diagramme caractéristique s'obtient en multipliant les valeurs de la courbe moyenne par 
E*/ EmOy,,,. Ce diagramme caracteristique est presente sur la figure 2. lu. 
contnintc 
I 
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Figure 2.10 Diagramme carictérktique contrainte-ouverture de Ir fissure 
Le modèle créé par Casanova (1996) consiste en une poutre présentant une ou plusieurs 
fissures localisées et propagées où chacune des sections fissurées devient une charnière 
plastique. La poutre peut donc être modélisée par une série de tronçons elastiques 
assemblés par ces charnières. 
L'objectif de cette modélisation est de déterminer une relation moment-rotation. Le 
modèle peut résoudre un systeme de flexion composée soit : 
Nh est I'effort normal repris par le béton tandis que Nf est celui repris par les fibres et 
calculé à partir du diagramme caractéristique O-w obtenu des essais de traction directe. 
Ne, est quant à lui I'effort normal extérieur appliqué. Pour les moments résistants. M b  
est celui du béton et Mr est celui des fibres. Les moments appliqués sont Me,, le moment 
extérieur. et Mx,:,fiT le moment dû a l'effort normal extérieur. Les contraintes ~ b ,  of et oc, 
sont respectivement les contraintes reprises par le béton. reprises par les fibres et de 
fissuration en traction. Les paramètres a h  et w se rapportent à la fissure soit la hauteur 
de la tissure et son ouverture. La largeur de la section est donnée par b et sa hauteur par 
h. Enfin, y, représente l'ordonnée où est atteinte la contrainte de fissuration. est la 
courbure de la partie non fissurée (couche supérieure de la poutre), et E, est le module 
élastique de cette section non fissurée. 
La zone située autour de la fissure est perturbée. On modélise donc cette zone en 1 
couches : supérieure et infërieure. La couche supérieure n'est pas fissurée alors la théorie 
des poutres s'applique. La couche inférieure est de la hauteur de la tissure a h  et 
correspond a deux blocs rigides reliés en un point. La longueur Af de cette zone 
perturbée est de deux fois la hauteur de la h u r e  (?ah). Si on pose que la courbure varie 
de façon parabolique de X, au droit de la tissure à xC sur la distance 'rf/2, alors on peut 
résoudre le système a partir d'une courbure au droit de la fissure. II s'agit d'un processus 
itératif Pour connaitre plus de détails sur la méthode développée par Casanova. il est 
recommande de consulter l'ouvrage de Rossi ( IWS). 
2.5 Fatigue 
La resistance i la fatigue est un critère important pour les ponts et les tibres peuvent 
permettre d'augmenter la resistance à la fatigue d'un béton. En effet. Criswell ( 1991) 
rapporte que des analyses numériques ont démontré que les fibres diminuent la 
propagition de fissures dans une poutre de béton armé et qu'une plus grande résistance a 
la fatigue en résultent. Également. Ramakrkhnan et al. (1987) mentionnent que la limite 
d'endurance d'un béton blanc en fatigue est d'environ 50% a 55% de sa résistance en 
statique tandis qu'un béton de fibres offre en fat iye jusqu'à 90% à 95% de sa résistance 
statique. Les fibres semblent donc apporter une contribution intéressante. Toutefois. 
aucun essai de fatige n'a été réalisé jusqu'a maintenant, à notre connaissance. sur des 
éléments préfissurés. 
CHAPITRE 3 
CONSTRUCTION DE DALLES DE PONTS EN BÉTON HAUTE 
PERFORMANCE AVEC FIBRES D'ACIER 
Ce chapitre traite de  la construction de deux dalles de ponts en béton haute performance 
et fibres d'acier. Tout d'abord. l'objectif de ces constructions. les caractéristiques du 
BHPFA à formuler ainsi que les mesures spécifiques au BKPFA a réaliser seront décrites. 
Ensuite, le déroulement des constructions de la dalle du pont des Cascades a St-Jerome 
ainsi que d'une portion de la dalle du pont de la route 138 a klaskinongé sera présente. 
Entin. des observations relevces lors de ces constructions seront partagees. 
3.1 Contexte 
Min de s'assurer de la faisabilité de la mise en place d'un béton haute performance à haut 
dosage en tibres d'acier en conditions industrielles, des constructions de dalles de pont 
s'avéraient nécessaires. Bien que l'objectif h a 1  du programme de recherche soit la 
construction de dalles de ponts avec réduction des aciers d'armature, i l  a été décidé. dans 
un premier temps. de ne pas réduire la quantité d'armature. En effet. comme il s'agit de 
concentrer les efforts sur la qualité du béton et sur sa mise en place. les fibres ne sont pas 
prises en compte directement dans la conception de la dalle. La fiabilité structurale et la 
sécurité de l'ouvrage ne sont donc pas mises en jeu. 
Deux ponts ont été choisis pour la construction de dalles de tablier en BHPFA à haut 
dosage en fibres. Le premier pont est le pont des Cascades à Sr-Jérôme et le deuxième 
est celui sur la route 138 à Maskinongé. Leurs conception et construction ont été 
réalisées par des entreprises et le ministères des Transports du Québec.  école 
Polytechnique effectuait le suivi de la construction de ces dalles. 
3.1.1 Caractéristiques du BBPFA utilisé pour ces dalles de ponts 
En se basant sur l'étude réalisée par Dzeletovic et Massicotte (1998) sur I'optimisation 
des mélanges de béton de tibres dans laquelle des dosages de 60, 80 et 100 kg/m3 ont été 
utilisés. le dosage en fibres du mélange polir ces dalles de ponts a été fixé a 80 kgm3 
Ce dosage permet d'assurer ['effet stnictural des tibres. Un dosage un peu plus faible 
(jusqu'a 60 kg/m3) aurait probablement été suffisant pour permettre le comportement 
stnictural recherche à condition de garantir une répartition uniforme des fibres dans 
l'ensemble de la dalle. E-alement. pour faire ressortir les problèmes potentiels lors de la 
mise en place du béton sans trop exiger des fournisseurs de béton. un dosage de SO kdm3 
demeure plus conservateur, 
Le mttliingr de béton a optimiser devait répondre aux exigences du ministère des 
Transports du Qiiébec dictées au CCDG ( 19971 pour les dalles de tabliers soit iin BHP de 
type NliI-A. a I'escrpiion de l'affaissement étant donne qu'il ne s'agit pas d'une 
caractéristique représentative pour le béton de fibres Ces caractéristiques sont 
mentionnées au tableau 3.1 
Tableau 3.1 Caractéristiques d'un béton de type XIII-A selon le CCDG ( 1  997) 
Résistance à 25 jours 
( m a )  









Teneur en air 
(?'O) 
Affaissement 





La fibre spécifiée au devis pour le mélange de béton est celle utilisée lors de l'étude faite 
par Dzeletovic et kIassicone (1998). soit une fibre d'acier tréfilé de type à crochets. 
Cette tibre mesure 60 mm de Ionpeur et 0.80 mm de diamètre. Ces fibres sont collées 
en plaquettes et se séparent dans le mélange de béton lorsque la colle se dissout dans 
l'eau. Ce tvpe de fibres a été utilisé au pont de Maskinongé. Par contre. une fibre 
iquivalente pouvait également ètre proposée par le fournisseur de béton. Pour cette 
raison. un  autre type de fibres a été employé pour la dalle du pont de St-Jér6me. un choix 
du  fournisseur de béton. soit une fibre d'acier tréfilé droite a bouts aplatis d'une Ion, weur 
d e  50 mm et de 1.0 mm de diamètre. Ces fibres sont individuelles; elles ne sont donc pas 
collées en plaquettes. Les propriétés de ces deus types de fibres sont indiquées au 
tableau 3 2. 
T:,ble:iu 3.2 Propriétés des fibres utilisées 
/ Droites i bouts aplatis ! 50 j 1.0 50 1 1.150 ! 
Type de fibres 
.A crochets 
3.1.2 Coulées de convenance 
Une coulée de convenance est une coulée de pratique qui doit se faire dans les mêmes 
conditions que celles de la vraie coulée de la dalle c'est-à-dire que la même recette de 
béton doit ëtre formulée. le même équipement doit ètre utilisé et les mèmes méthodes de 
mise en place et de finition doivent ètre exécutées. II s'agit d'une reproduction de la 
vraie coulée. 
Longueur 1 Diamètre Élancement 
( m m  
60 
Contrainte de 
rupture de l'acier 
( M W  
(mm) 
O .  S 
75 1 1035 
Au moins deux semaines avant la constniction d'une dalle en BHP. le CCDG exige une 
coulée de convenance afin de vérifier la qualité du béton livré. Ces coulées permettent 
d'ajuster le mélange ou la méthode de mise en place et doivent être repétées si les 
exigences du devis ne sont pas rencontrées. Dans le cas du béton fibré. on suit les 
exigences du CCDG applicables aux BHP auxquelles s'ajoutent des spécifications 
propres à i'utilisation des fibres a haut dosage. Par exemple. le délai fixé pour les projets 
de Iëté 1998 a été augmenté a trois semaines. De plus. trois items peuvent poser un 
problème en chantier et nécessitent de ce fait une attention particulière: la maniabilité du 
mélange. l'introduction des fibres à haut dosage pour u n  yrand volume de bCton et !a 
dispersion des fibres dans le mélange. 
3.1.3 Contrôle du BHPFA en chiintier 
En chantier. en plus du test du pourcentage d'air. certains tests propres au BHPFA 
doivent 6tre etTectues. Par exemple. la maniabilité du béton doit itre véritiee Comme le 
test de l'affaissement avec le cOne d'Abrarns est un outil mal adapte a la mesure de la 
maniabilité des bétons de fibres. on utilise plutùt un maniabilimetre. Le maniabilimètre 
de l'École Polytechnique. baptisé maniabilimètre EPM. est une adaptation d'un appareil 
développé en France permettant la mesure de la maniabilité des bétons (Dzeletovic et 
Massicotte. 1998). 11 est fait d'une boite en bois placée sur une table vibrante ayant deux 
compartiments sépares par une cloison amovible. comme montré sur la fisure 3.1. Lors 
d'un essai. on remplit de beton un seul cdté du maniabilimètre. on soulève ensuite la 
cloison amovible en activant simultanément la table vibrante. LÏndice de maniabilité 
mesuré est le temps que prend le béton pour atteindre un repère trace dans le 
companiment vide adjacent qui correspond à une surface horizontale du volume de 





ibrateur 60 Hz 
Figure 3.1 fonctionnement du manirbilimètre EPM de l'École Polytechnique 
Deux maniabilimètres EPM existent à ce jour: le rnaniabilimktre EPM-I et le 
maniabilimetre EPM-II. Les deux appareils possèdent des boites identiqiies mais le 
maniabilirnetre EPM-II utilise une table vibrante de puissance moindre que le modèle 
initial. Par conséquent. les temps dticoulernent sont plus longs sur le maniabilimtitre 
EPA.1-II. Les classes de maniabilité selon les temps d'écoulement sont donnees au 
tableau 3.3. Également. les maniabilimètres EPM-I et EPM-II sont montrés aux tiyres 
Tableau 3.3 Classes de maniabilité des maniabilimètres EPWI-1 et EPM-II 
Consistance Applica bilité 
1 a 4  
S a 9  
10 à 15 
16 à 30 
30 
1 à 3  
5 a  1 1  
12 à 2 0  







Maniabilité optimale des 
Bétons de  tibres 
Non applicable pour 
Très raide , les bétons de fibres 
Figure 3.2 M.mi:ibilimètre EPM-I 
Figure 3.3 Mmiabilirnètre E PM-II 
Un contrde sur la quantité de fibres présentes dans le béton doit également être effectué. 
Pour ce faire. un comptage des fibres est requis. Idéalement. i l  faut retirer les tibres du 
béton en chantier. Le volume idéal pour le  comptage des fibres est celui du récipient 
calibré de 7 litres utilisé pour la mesure de l'air sur le béton fiais en chantier. Le 
comptage peut ensuite ètre fait ultérieurement. 
La méthode employée lors de la construction des deux dalles de ponts consistait à délayer 
le volume de béton prélevé dans un seau d'environ 20 litres et de le passer a prosimite 
d'un aimant afin de séparer les tibres du béton. Les fibres étaient ensuite recueillies a la 
main et placées dans un sac identifié pour être apportées en laboratoire. Elles étaient 
alors nettoyées et séchées avant dëtre pesées. La masse de ces tibres permettait de 
vérifier leur dosage dans le béton. Cette méthode a été employée avec succès soiis deux 
versions différentes aus ponts de St-Jérdme et de Maskinongé. 
.Au pont de St-Jér6me. l'appareil utilisé pour séparer Ics fibres du biton a ete prèie par le 
fournisseur de béton. II s'agit d'un appareil de forme cylindrique muni d'un aimant au 
centre Lorsque le béton préalablement délayé dans ['eau était versé dans l'appareil. les 
tibres restaient collées sur I'aimant. Pour améliorer le processus de glissement du béton. 
des vibrations de I'aimant étaient possibles en utilisant du courant électrique. Ce 
séparateur de fibres est montré sur la figure 3.4. 
Figure 3.4 Séparateur de fibres utilisé ru pont de St-Jérôme 
.Au pont de Maskinonse. le contrele sur le dosage en fibres était cette fois réalisé avec le 
séparateur de fibres Degrange-Fortier-Massicotte ( D M )  mis au point à l'École 
Polytechnique. Cet équipement emploie un aimant localisé sous une glissière en acier 
inoxydable. Une fois le volume de béton prélevé délayé dans l'eau. il  était simplement 
versé lentement sur la glissière. Au moyen d'un boyau d'arrosage habituellement 
disponible sur les bétonnières. les granulats étaient séparés des fibres qui restaient toutes 
sur la glissière. Par prudence. un récipient était placé à la base de la glissiire afin de 
recueillir les très rares fibres qui pouvaient ne pas être restées sur la glissière. On les 
recueillait ensuite a la main ou on décidait de repasser le tout sur la glissière pour un 
second tri. La figure 3.8 présente le séparateur de fibres Degrange-Fortier-Massicotte 
(DFM). 
Figure 3.5 Séparateur de fibres DFM utilisé ru pont de Maskinongé 
3.2 Construction de la dalle du pont des Cascades à St-Jérôme 
La première dalle de tablier de pont à être construite en béton haute performance avec 
fibres d'acier est celle du pont des Cascades à St-Jérôme. 
3.2.1 Description du pont  
Ce pont est situé au-dessus de la rivière du Nord. sur le boulevard J.-B. Rolland. Le 
tablier du pont. d'une portée simple de 39 m. est fait de sept poutres préfabriquées en 
béton précontraint supportant une dalle de 220 mm d'epaisseur. Le volume de béton de 
fibres mis en place est de 155 m3. Cet ouvrage est conçu par la tirme Dessau-Soprin de 
Laval. Comme le projet comporte lin certain risque technologique et qu'il fait appel a 
iinr technoIo-ie nouvelle. le financement des coûts de constniction de la dalle est assure 
par le biais du Progr~zrnmr (1 'i~fr~r...tnrctirr~.s f~ /Grcrl-proi~i~ic~ï~I-tn wticipd. L ' entreprise 
Simard et Beaudry agit a titre d'entrepreneur général. La géométrie du pont est donnée a 
la figure 3.6 alors que la figure 3 .7  présente un aperçu _général du pont complete. 
Figure 3.6 Géométrie du pont des Cascades à St-Jérôme 
Figure 3.7 Vue du pont des Cascades d St-Jérôme 
3.2.2 Déroulement des coulées de convenance et de la coulée de In dalle du pont 
Pour le pont des Cascades. une première coulée de convenance. un volume de 4.0 m3 de 
BHPF.4. a été effectuée le 12 août 199s. Tel que spécifié au devis. le mélange de béton 
comportait des fibres d'acier de type à crochets. Les fibres ont été ajoutées au béton à 
l'usine avant le départ de la bétonnière vers le chantier. La mise en place du béton s'est 
tàite au moyen dùne grue et d'un godet et le béton était vibré a l'aide d'un vibrateur a 
aiguille. La finition de la dalle de BHPFA a été effectuée a la main à l'aide d'une truelle. 
comme un BHP sans fibres. 
Le béton tibré de cette coulée était peu maniable dû a la présence d'oursins 
(amoncellements de fibres) et à la ségrégation. Également. l'utilisation du godet était 
parfois laborieuse à cause de ces oursins puisque les fibres en gènaient I'écoulement. De 
plus. la teneur en air du béton était instable et beaucoup de bulles d'air étaient présentes à 
la surface du béton. Enfin. 12 heures après la coulée, le béton ne semblait pas encore 
avoir fait prise. 
Etant donné la qualité insatisfaisante du béton livré. une deuxième coulée de convenance 
a été requise. Cette seconde coulée de convenance de 6.0 m3 de BHPFA s'est tenue le 17 
septembre 1998. Cette fois. le fournisseur de beton a préféré utiliser u n  autre type d e  
tibres. soit des tibres droites i bouts aplatis mesurant I O  mm de longueur et 1.0 mm de 
diamètre Les mèmes méthodes de mise en place. de vibration et de tinition ont ete 
adoptées, 
Cette deuxième coulée de  convenance a ité réussie. La maniabilité était excellente et 
aucun oursin n'était présent dans ce béton. La teneur en air etait bonne et paraissait 
stable. L'utilisation du godet était aisée et une belle finition a été obtenue. 
Entin. la coulée de la dalle du tablier du pont des Cascades a eu lieu le 5 novembre 1998- 
Comme i l  a été convenu lors de la deuxième coulée de convenance, des tibres droites à 
bouts aplatis ont été utilisées pour le beton de la dalle. Les fibres ont été introduites dans 
Ir béton à l'usine avant le départ de la bétonnière vers le chantier. Comme lors des 
coulées de convenance. la mise en place du béton a été faite au moyen d'une gnie et d'un 
godet. Une vibration du béton à l'aide d'un vibrateur à aiguille a été effectuée. La 
finition a été faite entièrement à la main a la truelle. 
La coulée de la dalle s'est bien déroulée. Les bétonnières ont pris du retard pour les 
derniers camions mais la mise en place du béton s'est effectuée pour sa part sans 
contretemps. Une  finition aussi belle que pour un BKP sans fibres a été obtenue. La 
tinition de la dalle est montrée sur la figure 3.8. 
Figure 3.8 Finition de la dalle du tablier du pont des Cascades ii St-Jérôme 
3.2.3 Résultats relevés lors des coulées de convenance et de la coulée de la dalle 
Les mélanges des bétons utilisés pour chacune des trois coulées sont présentés au 
tableau 3.4. 
Tableau 3.4 Mélanges des coulées relatives au pont des Cascades St-Jérôme 
Paramètre 
Fibres : SO kdm3 
Volume fabrique (m') 
Ciment IOSF (k@mJ) 
Eau (kdm') 
Sable (kg/m3) 
Pierre 5- 14 mm (kg/mJ) 
Superplastifiant (m~m') 
Entraineur d'air (ml/mJ) 
Retardateur de prise (ml/m3) 
Rkducteur d'eau (ml/m3) 
Rapport Eadliant 
Rapport SP 
1'" Coulée de 
convenance 
(12 août 1998) 
a crochets 




droites à bouts 
aplatis 




droites à bouts 
aplatis 
Les mesures prises sur le béton frais lors des deux coulées de convenances du pont des 
Cascades de St-Jér6me sont indiquées au tableau 3.8. De plus. les observations faites lors 
de chacune de ces coulées y sont résumées. 
Tableau 3.5 Mesures sur le béton frais et observations relevées lors des 2 coulées de 
convenance du pont de St-Jérôme 
Paramètre 
- 
lem Coulée de 
convenance 
(12 mût 1998) 
- -  --- 
ziGrne Coulée de 
convenance 
(17 septembre 1998) 





(temps en min) r 
Illaniabilimètre j EPM-1 ( s )  
/ Fibres (k@rnJ) 1 100- 1 O0 
1 
7.2 (90) 
2.0 ( 150) 
9 
79-53 
Malgr6 les nombreuses bulles d'air à la surface du béton fibré de la première c d &  de 
convenance. la teneur en air ne dépassait que de peu la limite imposée par le CCDG de 
7.096. Par contre. cette teneur en air était très instable. En etyet. la teneur en air du béton 
diminuait avec le temps étant donné que l'air s'évacuait du béton. d'où la présence de ces 
bulles d'air. Lors de la deuxième coulée de convenance, la teneur en air respectait les 
limites prescrites de 4.0°/a à 7.0% 
! 1 Observations 
Même si le temps d'écoulement donné par le maniabilirnètre EPM-1 suppose une bonne 
maniabilité lors de la première coulée de convenance, le béton fibré de cette coulée était 
tout de même peu maniable à cause de la présence d'oursins. Pourtant, le béton de la 
deuxième coulée de convenance obtenait le mème temps d'écoulement et ce béton était 
d'une bonne maniabilité. On peut donc en conclure que la maniabilité d'un béton fibre 
ne doit pas être seulement jugée par son temps d'écoulement mais aussi par sa 
ségrégabilité et par la présence d'oursins. 
formation d'oursins: 1 homogène; bonne 1 
présence de gosses 
bulles a la surface des 
I 1 I da1 les 
1 
I 
tluidité à la sortie du 1 
godet 1 
I 
Lors de la première coulée de convenance, deux volume de béton ont été prélevés en 
chantier. Ces deux échantillons ont permis de constater une mauvaise dispersion des 
fibres dans le béton étant donné que le dosages de ces volumes correspondaient à des 
dosages supérieurs à 80 kg/m3. ce qui implique que d'autres échantillons du mélange 
auraient obtenus des dosages infirieurs à SO kg/rn3. Par contre, le béton de la deuxième 
coulre de convenance semblait avoir une bonne répartition des fibres puisque les deux 
échantillons recueillis obtiennent des dosages en fibres très près de 80 kg/m3 
Les mesures prises sur le béton frais lors de la cotilee de la dalle sont. quant j. elles. 
beaucoup plus nombreuses rtnnt donne le nombre de voyages de bétonnières nécessaires 
pour couler 155 m3 de biton. Le tableau 3.6  présente ces mesures soit la quantité de 
tibres relevers. la maniribilite. la teneur en air mesurée par le laboratoire chargé de la 
siirvcillance ainsi que des observations sur le béton livré par les dittërents çaniions. 
Afin d'assurer un bon controle sur la maniabilité du béton. elle était vérifiée sur un 
ecliantillon pris dans environ un  camion sur deux. Les temps d'écoulement se sont 
classes presque tous dans la cattigorie de maniabilité optimale pour les bétons tibrés. On 
peut donc en conclure que le béton tibre de la coulée de la dalle avait en genéral une 
bonne maniabilité. 
La teneur en air se tenait généralement dans les limites supérieures acceptables soit entre 
6.0% et 7.096. Toutefois. sur certains échantillons, elle dépassait légèrement la limite 
precrite par le CCDG de 7.0?6. 
Le dosase en fibres variait quelque peu d'un échantillon a I'autre. Toutefois, on peut 
considérer que la répartition des fibres s'avere être bonne sauf pour les premiers et 
derniers camions. 
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Fluide mais un  peu de 
U n  peu trop fluide. 
beaucoup de bulles 




Sommaire : Beton facile a 
mettre en place. Finition 
comme un  BHP. 
Des mesures sur le béton durci de chacune des trois coulées ont également été prises par 
le laboratoire chargé de la surveillance. Ces mesures. telles la résistance à la 
compression, le pourcentage d'air entraine et le facteur d'espacement concernant le 
réseau de bulles d'air ( L )  f y m n t  au tableau 3-7 .  
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Tableau 3.7 Mesures sur le béton durci des coulées relatives au pont des Cascades 
de St-Jérôme 
Paramètre 1'" Coulée de 
convenance 
(12 août 1998) 
Résistance à la compression 
5 jours (bPa) 
Resistance à la compression 
ZS jours (MPa) 
Air entrainé ( 9 ' 0 )  




Mise en place 
de la dalle 
I (5 novembre , 
1998) 1 
Les proprietes mécaniques du béton durci des trois coulées répondent aux exigences 
spécitiées au devis et dictées par le CCDG ( 1997). En effet. les bétons ont une resistance 
à la compression a 28 jours superieure ii 50 MPa. .Aussi. la quantite d'air entraine 
respecte les limites prescrites de 4.0°4 à 7.0°6. Par contre. le réseau de bulles d'air ne 
respecte pas les exigences du CCDG en ce qui a trait au facteur d'espacernent f ixe a 230 
Pm mais le ministère des Transports a augmente pour les BHP pompes la limite 
maximale 
à 325 microns. Pour l'instant. le MTQ accepte cette mèrne limite pour les BHPFA. Par 
conséquent, les bétons de fibres coulés lors de la deuxième coulée de convenance et celui 
de la coulée de la dalle du tablier du pont obtiennent des T adéquats. 
3.2.4 Spécimens fabriqués lors de ces coulées 
Plusieurs spécimens ont été tàbriqués lors de ces trois coulées de béton fibré. Beaucoup 
d'entre eux ont servi a caractériser le matériau. Les résultats obtenus de ces essais de 
caractérisation sont présentés au chapitre 5. Également, un essai stmctural a été réalisé 
sur un spécimen de dalle fabriqué lors de la deuxième coulée de convenance. Les 
résultats de cet essai se retrouvent au chapitre 1. Enfin. des échantillons de béton ont été 
prélevés pour le comptage des fibres. II est 4 noter que certains spécimens n'ont pas été 
utilisés et sont conservés pour des études ultérieures. Tous les spécimens fabriqués ou 
prélevés lors de ces coulées sont énumérés au tableau >S. 
Tableau 3.8 Spécimens hbriqués ou prélevés lors des coulées relatives au pont des 
Cascades de St-Jérôme 
Coulée 
Première coulée de convenance 
Fibres a croc 
Deuxième coulée de convenance 
Fibres droites à bouts aplatis 
Mise en place de la dalle du pont 
Fibres droites à bouts aplatis 
Spécimen 
1 dalle 2400x500~220 mm 
avec 2- 1 5 h/I bas 
3 dalles 1 500x 1500x220 mm 
avec divers rangs de 
ljM@?jO dans les deux 
directions : haiit/bas. bas. 
centre 
3 prismes 7 6 h  1 5Ox 150 
~chantillons de 7 litres 
1 dalle 340Ox500C30 mm 
avec 2- 1 5 M  bas 
3 prismes 762x l5Ox 150 
Échantillons de 7 litres 
- - -- -- - 
3 prismes 76tx 1 SOX 150 
Échantillons de 7 litres 




essais de torsion lors 
d'études éventiielles 
Flexion RILEM 
Comptage des tibres 
-- -- 




Comptage des fibres 
Flexion RILEM 
Comptage des fibres 
3.2.5 Instrumentation du pont 
En plus des spécimens fabriqués et prélevés lors de la coulée de la dalle du tablier du 
pont des Cascades de St-Jérôme. ce pont a été instrumenté. En effet. six cordes vibrantes 
et quatre thermocouples ont été noyés dans la dalle à l'extrémité est du pont. Les cordes 
vibrantes étaient disposées en rosette soit une corde placée longitudinalement. une autre 
transversalement et une troisième verticalement. Une rosette était installée au-dessus 
d'une poutre et la seconde rosette était située dans la dalle entre deux poutres. Pour leur 
pan. deux therrnocouples ont été poses avec chaque rosette. Ces instmments étaient 
branches à un systkme d'acquisition de données autonome soit le CR 10 de Campbell 
Scientitic La procédure de lecture des instmments était programmée. Une lecture avait 
lieu a tous les 30 minutes. Les informations lues par ces instruments ont éte enregistrees 
pendant le premier mois suivant la coulée de la dalle du tablier La cueillette des 
données s'est effectuée deus fois pendant le mois à l'aide d'un ordinateur portable 
branche directement au CR 10. Les données recueillies ont permis de connaitre le retrait 
et la température ayant lieu durant le premier mois suivant les travaux .A l'aide de ces 
mesures. i l  est possible de déterminer les efforts provoques par le retrait et les effets 
thermiques pour un béton de fibres au jeune âge. Plus de détails concernant les résultats 
de ces mesures in situ se retrouvent dans Massicotte et al. ( 1999). 
3.3 Construction d'une portion de la dalle de klaskinongé 
Une deuxième dalle de tablier de pont est construite en béton haute performance avec 
Fibres d'acier. II s'agit en fait d'une portion de la dalle du pont de klaskinongé. Encore 
une fois. les fibres ne sont pas prises en compte directement dans la conception de la 
dalle. U n'y a donc aucune réduction d'armature. Les efforts sont concentrés sur la 
qualité du béton et sur sa mise en place. 
3.3.1 Description du pont 
Le Pont de Maskinongé est situé sur la route 138 au-dessus de la rivière Maskinongé dans 
la municipalité du mème nom. II s'agit d'un nouvel ouvrage qui remplace entièrement un 
pont existant devenu désuet. Le pont possède un tablier continu sur trois lignes d'appuis 
avec deüx portées de 3 1 .-I m chacune. Le tablier est constitue de cinq poutres d'acier et 
d'une dalle en BHP de 210 mm d'epaisseur. Seule la portion de la dalle au-dessus de la 
pile centrale est faite de béton de tibres. pour un volume total d'environ 45 métres cube 
La conception de la structure est réalisée par la direction des Structures du ministère des 
Transports du Québec L'entreprise Grandmont et Fils agit à titre d'entrepreneur général. 
La seometrie du pont est donnée a la figure 3.9 tandis que la tigure 3.10 présente un 
aperqu général du pont complété. 
Figure 3.9 Géométrie du pont de Maskinongé 
Figure 3.10 Vue du pont de la route 138 h Mnskinongé 
3.3.2 Déroulement des coulées de convenance et de la coulée de la dalle du pont 
Une première coulée de convenance d'un volume de 4.0 m3 de biton s'est tenue au 
chantier du pont de Maskinonje le 3 novembre 1998 La fibre a crochets est exigée au 
devis. De plus. puisque des fibres droites à bouts aplatis ont été utilisées au pont de Si- 
Jerome. deux types de fibres auront été essayées lors de mise en place de BHP a haut 
dosage en fibres pour des dalles de tabliers de ponts. Le béton fabriqué lors de cene 
première coulée ne rencontre pas les exigences prescrites. Le fournisseur de béton doit 
donc ajuster son mélange. 
De nombreuses coulées additionnelles sont ensuite réalisées à l'usine du fournisseur de 
béton. Lors des ces coulées d'ajustements. plusieurs constituants ont été modifiés. Des 
changements ont été effectués au niveau du type de tibres. du superplastifiant. de l'agent 
entraineur d'air. et de la sorte de granulat. La teneur en air du béton fiais était soit trop 
élevée ou trop faible selon les mélanges réalisés. Finalement. le mélange le plus 
performant a été réalisé à l'usine le 23 novembre 1998 en soirée lors d'une coulée de 
3.0 m V e  béton de fibres. Ce mélange utilisait les fibres à crochets. ;\ cause d'un 
icheancier serré. ce mélange a été accepté mème si le fournisseur n'a pu parvenir a 
ident itirr précisément les causes des problèmes. 
Le 27 novembre 1998. la coulée d'une portion de dalle de tablier du pont de Maskinongé 
a eu lieu. Un volume d'environ $5 m3 de BHP avec fibres à crochets a été coulé. Les 
Fibres ont ete introduites dans la bétonnière à l'usine avant le départ du camion vers le 
chantier La mise en place du béton de fibres a été faite au moyen d'une $rue et d'un 
eodet. comme pour la dalle du pont de St-Jereme. Pour la tinition. l'usage d'un tinisseur 
t 
automoteur de type Gomaco a permis de bien lisser le beton en surface et d'assurer une 
rpaisseur adéquate de la dalle. Egalement. une finition à la truelle a été etfrctuée par la 
suite. selon la mèmr méthode effectuée pour les autres portions de la dalle Faites en BHP 
non tibré. 
La codée de la dalle s'est bien déroulée. La mise en place du béton ainsi que sa finition 
se sont très bien etrectuées. La finition de la portion de la dalle en BHPFA est 
comparable à la finition des autres portions en BHP non tibré. La finition de cette dalle 
est montrée à ia figure 3 .  i 1. 
Figure 3.11 Finition de Ir dalle du pont  de Mnskinongé 
3.3.3 Résultats relevés lors des coulées de convenance et de  l a  couiée de la dalle 
Plusieurs mélanges ont été formulés par le fournisseur de béton lors des coulées de 
convenance et d'ajustements ainsi que lors de la coulée de la dalle. Trois de ces 
mklanges sont décrits au tableau 3.9 soit le mélange de la première coulée de convenance. 
l e  mélange le plus performant des coulées d'ajustements, et le mélange de la coulée de la 
dalle. 
Tableau 3.9 Mélanges utilisés pour des coulées relatives au pont de Mnskinongé 
Paramètre 
Fibres: 80 k g h '  
Volume fabriqué (m') 
Ciment IOSF (kgrn') 
Eau (k@rn3) 
3 Sable ( k g m  ) 
Pierre 5- 14 mm (kg/m3) 
Superplastitiant (rnl/rn3) 
Entraîneur d'air (rnl/m3) 
Rapport Eau/liant 










fibres à crochets 




-- - - -- 
fibres à crochets 
Les mesures prises sur le béton frais lors de la coulée du 3 nclvembre 1998 et du 
23 novembre 1998 sont indiquées au tableau 3.10. De plus, les observations faites lors de 
chacune de ces coulées y sont résumées. 
La seule mesure prise sur le béton frais de la première coulée de convenance e a  la teneur 
en air. Elle excède largement la limite de 7.0% permise par le CCDG. Pour cette raison, 
aucune autre mesure n'a été effectuée puisque ce béton était rejeté. 
La coulée d'ajustements du 23 novembre en soirée respectait les exigences prescrites au 
niveau de la teneur en air. Toutefois, elle était dificile à contrôler. Quant a elle, la 
maniabilité du béton correspondait a une maniabilité optimale pour un béton fibré. 
Lors d'une des coulées d'ajustements, soit le 23 novembre en après-midi. la vérification 
du dosage en fibres avait été réalisée. U n  tchantillon de bçton correspondant au volume 
du récipient calibré pour la mesure d'air a été prélevé. Le dosage en fibres avait alors été 
estimé à 71 koJm3. 
Tableau 3.10 Mesures prises sur le béton frais et observntions relevées A certaines 
coulées relatives au pont de Maskinongé 
Paramètre 
Air avant tibres (O 'a )  
Air après tibres ( O  O )  
(temps en min)  









béton n'avait pas 









Les mesures prises sur le béton frais lors de la coulée de la dalle sont plus nombreuses 
puisqu'un contrôle est effectué sur plusieurs voyages de béton. Le tableau 3.1 I présente 
donc la quantité de fibres relevées. la maniabilité et la teneur en air mesurée par le 
laboratoire charge de la surveillance. 
Tableau 3.1 2 Mesures sur le béton frais de la coulée de la dalle du pont de 
klaskinongé 
Camion Quantité de fibres 
(kmJ) 
1 Moyenne 
I 1 Ecan type 
Maniabilité (s) / Teneur en air 
Sommaire : hlélange tluide . facile à mettre en 
place et a tinir 
Le contrde de la maniabiliie a été exercé sur le béton provenant de cinq camions sur u n  
total de huit camions ayant livre le béton au chantier Ce nombre de tests de maniabilité 
constitue un échantillonage très représentatif de la maniabilité globale du BHPFA de la 
dalle du tablier. Ainsi. i l  a été constate que les temps d'écoulement de ce BHPFA 
correspondaient à la classe de maniabilite optimale pour un béton de fibres. De plus. 
aucune formation d'oursins n'a été observée. La teneur en air Ctait vérifiée par le 
laboratoire chargé de la surveillance et se situe bien entre les limites de 4O.6 à 706 
imposées par le CCDG (1997). 
Pour le contrôle sur le dosage en fibres. un échantillon de béton- ou parfois plus. a été 
prélevé sur chacun des camions. La moyenne des dosages estimés correspond au dosage 
prescrit pour ce béton. Toutefois. la répartition des fibres n'est pas très homogène 
puisque l'écart-type des dosages estimés est assez élevé. 
Des mesures sur le béton durci ont aussi été prises telles la résistance a la compression et 
- 
le Facteur d'espacement concernant le réseau de bulles d'air ( L ). Ces informations ont 
été fournies par le laboratoire ch@ de la surveillance et sont présentées au tableau 3 12. 
Tableau 3.12 Mesures sur le béton durci de f i  coulée de Ir dalle du pont de 
itlaskinongé 
Paramètre Mise en place de la 
dalle 
(27 novembre 1998) 1 
1 Résistance à la compression - ' 
! 2s jours (MPa) i l 
La résistance à la compression est adéquate puisqu'elle est supérieure à 50 MPa. Pour sa 
part. le facteur d'espacement du réseau de bulles d'air excède lagement les limites 
permises par le CCDG tixé à 230 pm. II est également supérieure à 325 microns. limite 
tolérée par le ministère des Transports pour les BHP pompés. Ce résultat n'a pas lieu de 
surprendre étant donné que le contrôle de l'air s'est avéré problématique lors des coulées 
de convenance. 
3.3.1 Spécimens fabriqués lors de ces coulées 
Des prismes ont été fabriqués lors de la première coulée de convenance mais n'ont 
Finalement pas été testés étant donné que ces essais n'auraient pas été representatifs 
puisque ce béton était de piètre qualité. Lors des coulées additionnelles. aucun spécimen 
n'a été produit. Enfin. des prismes ont été Fabriqués lors de la coulée de la dalle a h  
d'efrectuer des essais de tlexion RILEM. Les résultats de ces essais sont discutés au 
chapitre 5 Tous ces spécimens sont énumérés au tableau 3.13.  
Tableau 3.13 Spécimens fabriqués ou prélevés lors des coulées relatives nu pont de 
hlrskinongé 
Coulée additionnel le 
Fibres à crochets 
1 
Essai ou mesure 1 
1 
Coulée 
Première coulée de convenance 
Fibres à crochets 
i 
Spécimen 
3 prismes 762x 1 5 0 ~  150 
Échantillons de 7 litres 
Fibres à crochets 
Non testes 
Comptage des tibres 
Mise en place de la dalle du pont 
3 prismes 762s I 5Ox 150 / Flexion RILEM 
3.3.5 Instrumentation du pont 
Echantillons de 7 litres 1 '  
La dalle du tablier a été instrumentée à l'aide de jauges électriques d'eaensoméirie 
collées sur des barres d'armature dans la partie centrale de la dalle. Ces instruments ont 
permis de mesurer les déformations sous chargement de camions. Une étude a ainsi éié 
Comptage des tibres 
menée afin de déterminer les efforts réels retrouvées dans les dalles de pont à partir des 
mesures prises lors d'essais de charsement effectués le 23 juin 1998. 11 a ensuite été 
possible de corroborer des analyses numériques. Les résultats de cette étude se 
retrouvent dans Moffat (2000). 
3.4 Discussion 
Les constructions des deux dalles de tabliers de po~its avec béton haute performance à 
haut dosare en tibres d'acier se sont déroulées avec succès. Ces constructions ont permis 
de démontrer qu'il est relativement aisé de mettre en place u n  BHPF-k peu importe qu'il 
s'agisse d'une tibie droite à bouts aplatis ou d'une fibre à crochets. 
Toutefois. certains etforts doivent ètre apportés lors de la confection du mélange. Le 
squelette granulaire du béton. particulièrement le rapport sable sur pierre. doit d'abord 
Ctre optimisé. Le choix des adjuvants doit également ètre fait de façon judicieuse pour 
obtenir une teneur en air stable et développer un bon réseau d'air sur le béton durci. II est 
donc important de mettre au point d'une façon soignée le mélange de béton en laboratoire 
avant de fabriquer le mélange en usine. En procédant ainsi. i l  a été démontre qu'il etait 
facile d'introduire des fibres dans un béton et que ce béton haute performance avec tibres 
d'acier présentait une maniabilité comparable à un béton sans tibres ayant un 
affaissement d'environ 120 a 150 mm. II est donc aisé de mettre en place un BHPFA au 
moyen d'une grue et d'un godet. 
De plus. la finition d'un BHPFA est excellente. Elle est effectuée selon les mèmes règles 
que pour un BHP sans fibres. soit manuellement à ia truelle ou a l'aide d'un finisseur 
automoteur. Aucune précaution supplémentaire n'est nécessaire. La portion de la dalle 
du pont de Maskinoyé en BHPFA a permis de démontrer que sa finition est comparable 
a la portion en BHP sans fibres. II n'y a donc pas lieu de craindre à un fini non lisse 
causé par la présence des fibres. 
Le problème de la qualité du réseau d'air a été bien maîtrisé en laboratoire et lors de la 
coulée de la dalle du pont des Cascades a St-Jérome. Cependant. lors de la coulée de la 
dalle du pont de blaskinongé. des problèmes persistaient encore à ce niveau. Cet aspect a 
donc nécessite des et'forts de recherche additionnels et certains autres essais en chantier. 
Pour cette raison. 1 '~co le  Polytechnique a démarré un projet de recherche sur la question 
du réseau de bulles d'air dans les bétons de fibres d'acier à l'hiver 1999 (Salas. 1999 et 
Fragapane et al.. 1999). Ces études ont permis de mettre en évidence u n  certain nombre 
de causes des problèmes rencontres en 1998 et d'identifier les conditions devant 
permettre d'obtenir un béton adéquat. Le remplacement de la dalle du pont de Cavendish 
au-dessus de I'autoroüte 10 à Ville St-Laiirent à I'automne 1999 û permis de  faire de 
nouveaux essais en chantier et de s'assurer que le contrde de l'air etait maitrise. 
Effectivement. aucun problème d'instabilité au niveau de la teneur en air n'a eu lieu. 
E&ernenr. le facteur d'espacement des bulles d'air sur le béton durci respectait les 
exigences du CCDG ( 1997). 
La faisabilité de la mise en place d'un BHPFA pour des dalles de tabliers de ponts a donc 
été véritiée et il y a lieu de poursuivre les travaux de recherche sur le BHPFA pour 
permettre une amélioration de la durabdité des dalles de tabliers de ponts à I'aide de ces 
melanzes de bétons. 
CHAPITRE il 
Ce chapitre présente. en premier lieu. la mise en œuvre d'un mélange optimal de BHPFA 
pour la fabrication des spécimens de dalles. Ces spécimens. certains en BKP et d'autres 
en BHPFA. possèdent différentes dispositions d'armature et sont testés en flexion de 
hçon statique ou en fatigue. Les procédures expérimentales et les résultats de  ces essais 
de tlexion seront donc exposés dans ce chapitre. Ces essais ont été réalisés sur des dalles 
de deux types de béton. BHP et BHPFA. afin de permettre la comparaison de leur 
performance respective. 
4.1 Mise en œuvre d'un mélange optimal pour la fabrication de spécimens 
L'optimisation du mélange de BHPFA utilisé pour la fabrication des spécimens a été 
réalise en coilaboration avec un fournisseur de béton. Le mélange a d'abord été 
developpé au laboratoire du fournisseur de béton pour ensuite être reproduit en usine. en 
condit ions industrielles. pour la coulée des spécimens de dalles. 
Tout comme pour les constructions des dalles de ponts de St-Jérôme et Maskinonge. on a 
fixé le dosage en fibres du mélange à 80 kg/m3. Le béton à optimiser devait ésalernent 
répondre aux exigences du ministère des Transports du Québec dictées au CCDG (1997) 
pour les dalles de tabliers, soit un BHP d e  type XII-A. Ces caractéristiques sont 
mentionnées au tableau 3 . 1  du chapitre précédent. Pour ce mélange, on a spécifié des 
fibres à crochets mesurant 60 mm de longueur et 0.80 mm de diamètre. pour un 
élancement de 75. Il s'azit du mème type de fibres que celui utilisé pour la dalle du pont 
de Maskinongé. 
1.1.1 Développement du mélange en laboratoire 
partir de ces spécifications et des expertises développées par l'École Polytechnique à 
l'été 1997 (Dzeletovic et Massicotte. 1998). le fournisseur de béton a mis au point un 
mélange de BHPF.4. Au cours de l'optimisation du mélange. des problèmes sont 
siirvenus au niveau de la maniabilite du béton et de sa teneur en air; les bétons étaient 
souvent peu maniables et la teneur en air instable. Toutefois. le mélange final obtenu par 
Ir fournisseur de béton répondait aux critères sur le béton frais. a l'exception de la 
maniabilite après 2 heures de malaxase. Le mélange de BHPFA optimal ainsi que les 
mesures prises sur le béton fiais sont présentés aux tableaux 4.1 et 4.2. 
Tableau 4. I klélrnge de BHPFA formulé en laboratoire par le fournisseur de béton 
Laboratoire 
(mélange no 9) 
I l  mai 1998 
Fibres a crochets 1 80kg/rn3 
Ciment IOSF (kg/mJ) 
Eau (k@rn3) 
Sable (kg/mJ) 
Pierre 5- 1 J mm (kgrn3) 
Superplastifiant (ml/rn3) 
Agent entraineur d'air (ml/m3) 
Rappon Eadliant 
Rapport S/P 
Tableau 4.2 Mesures prises sur le béton frais du mélange optimal 
paramètre 
Air  avant tibres ('IO) 
Air après fibres (O$) ( à  O min) 
Air après tibres ( O h )  (a 60 min) 
Air après fibres ( O b )  ( 3  170 min) 
bIaniabiliniètre EPbI-I (s) (a 60 min) 
Maniabilirnetre EPbI-1 (s) (à 130 min) 
Laboratoire 
(mélange n" 9) 
I l  mai 1998 
- --- - 
6 6 
Des essais de durabiliti sur le bPtc~n de tibres durci ont &aiornent kté etkctués. Les 
C 
résultats se retrouvent dans le tableau 4 3 .  
Tableau 4.3 Paramètres de durabilité du BHPFA formulé le fournisseur de béton 
Essai Paramètre 1 k~esures Limites 
prescrites 
Gel et dégel rapide 
.AsTb[ C666 
Facteur de durabilité 1 98 
(O&) pour 300 cycles 1 
Écaillage aux sels 
fondants ASTM C672 
Perte de poids en dm' 
pour 50 cycles 
1 Perméabilité rapide aux 
1 ions chlorures à 23 jours 
Coulombs 665 1 looo 
Les résultats de ces essais de durabilité indiquent que le béton mis au point par 
I'entreprise rencontrent les limites prescrites. En effet. le facteur de durabilité provenant 
de l'essai de gel et dégel rapide permet une baisse maximale du module d'élasticité 
dynamique de JO0% et le BHPFA formulé n'obtient qu'une baisse de 20h. Aussi. la perte 
de poids lors de l'écaillage aux sels n'est que de 166 g/mL et la limite permise par la 
norme BNQ2621-900 est tixee à 500 g/mL Enfin. une perméabilité aus ions chlorure 
inférieure à 1000 Coulombs témoigne d'un béton étanche. caractéristique aux BHP On 
peut donc s'attendre à ce que la présence des fibres d'acier dans un BHP ne nuise cenrs 
pas i sa durabilité. 
4.1.2 Préparation du mélange en usine 
.Ayant reussi à formuler en laboratoire un mélange de brton haute performance avec 
tibres d'acier répondant aus critères du CCDG ( 1997). un mélange est donc realisk en 
usine le 2 juin 1993. Un volume de BHPFA de 3 rn' est fabriqué directement dans un 
camion malaxeur et les fibres a crochets y sont introduites à la main. 
La coulée de ce BHPFA a lieu chez I'entreprise Industries . \LI3 a Bellefeuille Une 
dalle de 2433 mm de largeur par 5486 mm de longeur et 200 mm d'épaisseur est 
fabriquée dans un coffrage d'acier servant normalement a la fabrication de dalles 
préfabriquées pour les ponts. Cette dalle servira pour créer les spécimens de dalles de 
BHPFA testés en flexion. d l'arrivée de la bétonnière a l'usine des Industries AL 13. un 
peu plus de lh3O s'est écoultie depuis le début du malaxage. Étant donné que la 
maniabilité est trop faible (temps d'écoulement trop élevé), du superplastifiant est ajouté. 
La maniabilité s'améliore alors mais reste encore plutet faible. La teneur en air respecte 
toutefois les limites prescrites soit entre 1% à 7%. 
La coulée se produit directement de la bétonnière au coffrage et le béton est vibre à l'aide 
d'un vibrateur à aiguille. La coulée commence près de 2 heures après le début du 
malaxase. Le béton de fibres s'avère donc plus difficile à placer que prévu étant donne 
le délai important. Par contre. ilne trés belle finition a la main est effectuée. un tini aussi 
lisse que pour du béton sans fibres est obtenu. Une photo de cette couICe est présentée à 
la f iyre  4. i . 
Figure 4.1 Coulée du BBPFA chez les Industries AL13 pour In fabrication des 
spécimens de dalles 
Une autre coulée en conditions de chantier a tieu avec le même fournisseur de béton le 
17 juin 199s. Cette fois. il s'agit d'un béton blanc respec:ant les exigences d'un béton de 
type XII-.A du CCDG (1997). Cette coulée permet de fabriquer une dalle identique à 
celle en BHPFA pour pouvoir obtenir des spécimens de dalles jumeaux. La coulée se 
tient une fois de plus à Bellefeuille à l'usine des Industries AL 13. 
Les mélanges des bétons coulés les 2 juin 1998 et 17 juin 1998 sont présentés au tableau 
4.4. Les mesures prises sur les bétons fiais sont indiquées au tableau 4.5. 
Tableau 4.4 Mélanges des bétons fabriqués en usine les 2 juin 1998 et 17 juin 1998 
Paramètre 
Fibres a crochets 
Volunie fabriqué (m') 
Ciment IOSF (kg/m3) 
Eau (kg/m3) 
Sable (kg/m3) 
Pierre 5- 1-l mm (kg/rnJ) 
Pierre 10 mm (k@m3) 
Superplast ifiant (ml/rn3) 
Agent rntraineur d'air(rnl/m3) 
Retardateur de prise (mI/m3) 




2 juin 1998 
BEIP 
17 juin 1998 
I : vrilcw incertaine 
Tableau 1.5 Mesures prises sur les bétons frais fabriqués en usine 
1 1 BHPFA 1 BHP 
Paramètre 1 2 juin 1998 1 17 juin 1998 
1 Air avant fibres ( S G )  1 3.4 1 7.2(120) 
Air après fibres (O,/*) (temps en min) 
Maniabilimètre EPM-1 (s)  
Affaissement (mm) I 
4.1.3 Propriétés mécaniques des bétons fabriqués 
Les propriétés mecaniqiies de ces bétons. soit la résistance a la compression selon 
différents àgrs du béton ainsi que le module Clastique et le coeficient de Poisson. ont ité 
mesurées à l'École Polytechnique et sont indiquées au tableau 1.6. Les résultats obtenus 
permettent de constater que ces bétons rencontrent aisément la limite de résistance de 
50 MPa a ZS jours. 
Tout comme pour la fabrication des dalles de ponts de St-Jérôme et Maskinongé. 
l'expérience de la fabrication d'un mélange de béton haute performance avec fibres 
d'acier en conditions industrielles s'en bien déroulée. La mise en place du béton s'est 
bien faite malgré que le béton était peu maniable étant donné le délai important entre le 
début du malaxage du mélange et le début de la coulée. Également. la finition de la dalle 
de BHPFA était aussi belle que celle de la dalle de BHP. 
Tableau 4.6 Propriétés mécaniques des bétons fabriqués en usine 
i g e  du béton (jours) 
I 
Résistance ii la compression f, 
(MPa) 
BAPFA (2 juin 1998) BHP (17 juin 1998) 
1 BEIPFA ( 2  juin 1998) 1 BEIP (17 juin 1998) 
.ige du béton (jours) Module élastique E (MPa) et coemcient de Poisson v 
I 
4.2 Fabrication des spécimens de dalles 
.A partir des deux dalles coulées en conditions industrielles. des spécimens de dalles de 
BHP et de BHPFA ont été fabriqués par sciase afin d'obtenir des spécimens de 500 mm 
de largeur. Ainsi. puisqu'il ne s'agit pas de spécimens coulés dans des coffrages 
individuels. I'etTet de parois est éliminé pour presque tous les spécimens. Ces spécimens 
de dalles comportent différentes armatures disposées selon diverses positions. 
Egalement, plusirurs spécimens ont été fabriqués lors des coulées de convenance du pont 
de St-Jerome. Un seul de ces derniers est utilise pour des essais de flexion sur dalles. Ce 
spécimen de dalle supplémentaire. de mèmes dimensions que les spécimens coulés en 
usine. provient de la deuxième coulée de convenance du pont de St-Jér6me. 
4.2.1 Description des spécimens 
Ces dalles ont été sciées pour obtenir des spécimens de dimensions nominales de 
1-iOOu500x200 mm afin de réaliser des essais de flexion statiques et en fatigue. Les 
essais statiques. allant jusqu'à la rupture, ont été effectués sur chacun des spécimens de 
BKPFA et de BHP comportant diverses armatures dans des dispositions différentes. De 
plus. des essais de fatigue ont été réalisés sur des spécimens jumeaux à ceux énoncés 
précédemment pour ensuite être amenés à la rupture sous chargement statique pour 
connaitre la résistance en flexion résiduelle. Les spécimens de dalles sont munis de 
barres d'armature I5M ou IOM disposées en bas ou au centre de la dalie selon le cas. La 
figure 1.2 montre les différentes positions de i'armature pour chacun des spécimens. 
Lorsqu'il s'agit d'un lit d'armature inférieur. le recouirement est de 35 mm tandis que 
pour un lit au centre, le recouvrement est de 90 mm par rappori à la face inférieure. On 
indique également sur cette figure la numérotation des spécimens de dalles. Le tableau 
4.7 présente quant à lui la _géométrie réelle des spécimens et les propriétés des matériaux 
de chacun. Enfin. le tableau 4.8 identifie chacun des spécimens en mentionnant la 
disposition de son armature ainsi que les essais de flexion réalisés. 
Spécimens BHP 1 2 3 4 5 6 7  8 9 10 11 
SpecirnensBHPFA 12 13 14 15 16 17 18 19 20 21 22 
. I . .  . . . . . . . . * * . .  I 
Coupe A-A 
Figure 4.2 Schéma de Ir disposition des armatures de chacun des spécimens de 
dalles et leur numérotation 
Tableau 4.7 Géométrie des spécimens et propriétés des matériaux 
spécimen f (htPa) / d'armature 
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Portée nette 1 Béton Numéro du 
483 s 707 
314 s 205 
507 s 204 
500 s 202 
484 s 204 
405 x 203 
493 s 205 








1: Les spécimens 14 et 17 ont pu être interchangés 
Tableau 4.8 Identification des spécimens de dalles 
[deatification 
I Spécimens cn BRPFA I 
Numêro du spécirncn 
(Fig. 4.2) 
.Armature 












BF-ZOMH-FS 1 14 ' 
' s~;iiiqiic I 7-2OM cwvc 1
2-lOM ccntrc 
i 
F;itigic piiis st;iiiqiic 1 
2-LOM li;iiit 
I 
Fntist .  piiis sttitiqiit' 
BF Non nntit; Z r i  
BF-STJZ i SC-Jtirôrnc ( 2' corilCe dc conveni~ncel 
15 1 2-EOht Ii;itit 
Cxol tqx 1 
SpCcimens en BHP 1 1 
I ! 
BA- 1 SbIIB-S - 7 2-l5hI b;is ' ~tntiqiir 4 
St;itiqirc 7 ! 
2- 1 Sh.1 bas 
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1: Non teste de façon statique dû a une rupture fragile lors de l'essai de fatigue 
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1.2.2 Explication du choix de ces spécimens 
Pour une dalle de 200 mm d'épaisseur. le manuel de conception des structures 
(MTQ1996) suesère. dans la direction transversale. des barres 15M a 250 mm 
d'espacement pour une portée de 1200 mm alors qu'il recommande des barres 15M a 
167 mm d'espacement. ce qui est l'équivalent de barres 10M à 250 mm d'espacement. 
pour une portée de 2300 mm. Ces pourcentages d'armature ont été retenus pour nos 
spécimens afin dëtre représentatifs de la réalité et par conséquent. des barres ljkl à 
250 mm d'espacement ont été employées pour certains spécimens et des barres ZOM à 
250 mm d'espacement ont été utilisées pour d'autres. De plus. lorsque les barres sont 
situées au lit inférieur. un recouvrement de 35 mm de béton est présent. ce qui constitue 
une pratique courante. 
Les diverses positions de l'armature sur l'épaisseur des specimens de dalles permettent de 
représenter diffërentes conditions réelles des dalles de ponts selon les applications La 
tigure 4.3  illustre ces différentes applications et les conditions de chargement qui lui sont 
associées. 
Effectivement. les barres ISM ou 20M représentent ce qui est présentement utilisé dans 
des dalles de béton armé afin de reprendre les moments de flexion. Les barres 2Oh.l au lit 
supérieur représentent les conditions au-dessus de la poutre. où le moment négatif est 
présent. si un seul lit d'armature inférieur est utilisé dans les dalles. Enfin. les barres 
20M au centre servent à vérifier le comportement structural de la dalle si l'option retenue 
pour la conception des dalles est de ne conserver qu'un seul lit d'armature central. De 
cette façon. le recouvrement des armatures est supérieur et la corrosion des armatures est 
ainsi moins favorisée. 
Un spécimen provenant de la deuxième coulée de convenance du pont de St-JérGrne 
contient un autre type de fibres, soit des fibres droites à bouts aplatis. Ce spécimen 
permet de comparer le comportement stnictural du BHP avec fibres droites à bouts 






Figure 4.3 Conditions de chargement des spécimens de dalles selon les applications 
visées 
4.3 Essais de flexion statiques sur dalles 
Des essais de flexion statiques ont été réalisés sur les spécimens de dalles de BHP et de 
BKPFA. Le but de ces essais est tout d'abord de comparer la résistance tlexionnelle 
observée sur les spécimens de BHPFA avec celle observée sur les spécimens de BKP 
comportant les mêmes armatures. Lors de ces essais, les spécimens ont été amenés 
jusqu'à la rupture ou jusqu'à ce que la tlèche atteinte soit très grande et qu'il apparaisse 
dangereux de poursuivre l'essai. Egalement. des essais de tlexion statiques ont C t e  
effectués sur des specimens jumeaux à ces derniers ayant subi de nombreux cvc l rs  de 
chargement en Fatigue afin de vérifier leur résistance résiduelle. Ceci a permi de 
comparer les différents spicimens entre eux. 
Entin. le specimen comportant le type de fibres droites à bouts aplatis a éte testé 
uniquement en tlexion statique. également pour tin de comparaison. Aucun spécimen 
additionnel n'étant disponible pour réaliser un  chargement cyclique. l'effet des fibres 
droites à bouts aplatis sur la resistance residuelle en tlexion après un char, uernent en 
Fatigue n'a pu ètre établi. 
4.3.1 Procédure expérimentale 
Les essais de tlexion simple réalises sur les dalles utilisaient une portée entre les appuis 
de 2000 mm. Ces appuis consistaient. d'un côté, a un système de rouleaux permettant les 
déplacements horizontaux et de l'autre, à un appui fixe en ce qui a trait aux mouvements 
horizontaux De chaque d é .  un rouleau simple laissait libre les rotations. La charge 
était appliquée à mi-portée de la dalle par un système de chargement composé d'un vérin 
d'une capacité de 250 kN en compression ayant une course de K250 mm. Une cellule de 
charge pouvant mesurer la force sur un intervalle de K222 kN a été utilisée. Cette 
cellule de charge obtient une erreur de non linéarité de 0.06% sur sa capacité totale. 
Toutefois. lors des essais sur les spécimens BF-20MC-FS et BF-STJiJ7, la plage linéaire de 
la cellule de charge était de & 100kN avec une erreur de non linéarité de 0.0596 sur sa 
capacité totale. Pour assurer une application uniforme de la charge sur toute la larseur de 
la dalle. un coulis spécial de ciment sans retrait a été placé sous une plaque d'acier de 
jnn i n  uO.\iu . . ln ,, i i r i i i  p i  süi !a !argeü: de !a &!!P 2';s de rectifier !es d é f ~ t s  de !2 surfice 
de cette dernière. Les essais ont été réalisés i charsement contrdé La figure 4.4 
présente une photo du montage tandis que la figure 4.5 schématise ce montage. presque 
identique à celui de Dzeletovic et klassicotte ( 19%). 
Figure 4.4 Photo du montage expérimental de l'essai de flexion 
Figure 4.5 Schéma du montage expérimental de l'essai de flexion 
Les mesures effectuées lors des ces essais sont la tlèche et l'ouverture des fissures. Pour 
obtenir la flèche, deux potentiomètres à cordes ont été utilisés. Ces potentiomètres à 
corde étaient fixes au sol de chaque coté de la dalle ê mi-portée et leur corde était 
attachée à I'e.xtremitÇ du rouleau du dessus de la dalle. Cette façon de mesurer la flèche 
inclut les tassements aux appuis. Puisque le but de ces essais est de comaitre le 
comportement tlexionnel global de la dalle. et non pas la valeur précise de la rigidité a 
tout instant. i l  importe peu que ce tassement soit inclut parce qu'il s'agit de faibles 
valeurs de flèche qui n'affectent pas les résultats. Toutefois. les tlèches des spécimens 
BA-2OMH-S et BA-ZOMC-S sont exempts de ces valeurs de tassement puisqu'elles ont 
été com@es en considérant des mesures réalisées à l'aide de micromètres à cadran placés 
vis-à-vis les appuis. Ce tassement était de l'ordre de 0.5 mm sous la charge maximale. 
Pour les spécimens testes sous chargement statique après des cycles de Fatigue. les 
mesures des tassements aux appuis ont été effectuées par des capteurs de déplacements 
LVDT efficaces sur des plases de EL54 mm avec une erreur de non linéarité de 
0.005 mm sur leur plage totale de travail. 
Pour obtenir la flèche au centre. on utilise la moyenne des flèches mesurées par les 
potentiomètres. à laquelle on enlève les tassements aux appuis lorsque ces derniers ont 
rte mesures. Pour tous les essais statiques réalisés sur les spécimens n'ayant pas subi des 
cycles de htigue et pour le BA- l WB-FS. les potentiomètres ont respectivement une 
course de 50 S mm et 137 mm et obtiennent une erreur de non linéarité de O. 125 mm et 
0 3 nini sur leur course maximale. Par contre. pour les essais effectués sur les spécimens 
ayant subi des cycles de fatigue. à l'exception du specimen BA-ISMB-FS. les 
potentiomètres ont tous deiix une course de 254 mm et obtiennent une erreur de non 
linearite de 0.25 mm sur leur course maximale. Les tigures 4.6. 4.7. et 4.8 presentent 
respectivement l'attache de la corde dhn  potentiomètre au rouleau. le positionnement 
d'lin micromètre a cadran pour mesurer le tassement à l'appui. et les LVDT également 
utilisés pour mesurer le tassement à I'appui. 
Les ouvertures des fissures ont eté mesurées au moyen de capteurs de déplacements 
LVDT installés au niveau de la fibre inférieure de la dalle de chaque cdte de celle-ci. 
Pour les spécimens n'ayant pas subi de cycles de fatigue. la longueur de mesure des 
LLDT était approximativement 3 00 mm afin d'intercepter les fissures principales. Par 
contre. pour les spécimens ayant été soumis à des cycles de fatigue, la longueur de 
mesure des LVDT est de 100 mm. interceptant la fissure que I'on présume ètre la fissure 
principale. La plage linéaire de travail des LVDT est de k2.5 mm avec une erreur de non 
linéarité de 0.005 mm sur leur plage maximale de travail. Une photo, vue du dessous de 
la dalle. illustre la fixation de ces LVDT (figure 4.9). Également. la figure 1.6 montre la 
position d'un LVDT fixé a la dalle. 
Figure 4.6 Fixation de In corde du potentiomètre au rouienu du dessus de la dalle 
Figure 4.7 Micromètre ii cadran mesurant le tassement à l'appui 
Figure 4.8 LVDT mesurant le tassement B I'appui 
Figure 4.9 Fixation des LVûT sous la ddle pour Ir mesure de l'ouverture des 
fissures 
Lors d'un essai. à chaque incrément de charge de 4.5 ou 9 selon le spécimen. 13 
lecture des instruments a été effectuée à I'aide d'un système d'acquisition de données. En 
plus des lectures de ces instruments. I'uuverture des fissures a été également mesurée 
manuellement à I'aide d'un compsrateur de fissures. l'approche de la rupture. la prise 
des lectures automatisées a été réalisée à une fréquence plus rapide. 
4.3.2 Résistance flexionnelle des dalles mesurées expérimentalement 
a)  Observations générales sur Iii résistiince flexionnelle des spécimens de dalles 
.A partir de ces essais. les courbes charge-tlèche verticale peuvent itre tracées pour 
cliacun des spécimens Ces courbes sont présentées aus  figures 4.10 1 4 14. En plus des 
courbes reciieil l ies esperimentnlernent. la cotirbe théorique d'un BHP arme est ajoutée 
pour tins de comparaison. La  courbe du beton armé est tracée à I'aide di1 calciil d e  trois 
points soit le point de tissiiration. la résistance associée a la plastification de I'acier et la 
résistance ultime associie a la rupture du beton ou un écrouissage de l'acier d'arrnature 
de 1 OO/b est assumé. Le moment de fissuration et la tlèche en ce point sont calculés à 
I'aide de l'inertie bmte du béton. tel qu'indique dans le code de béton ( ( h c r e i e  Des@ 
Hn,dhook.CPCX 1995). La résistance à la plastitication est. pour sa part. prédite selon 1s 
norme de béton (X3.3-9-13 et la tlèche en ce point assume une inertie fissurée calculée 
selon le code de béton. Le caicul à la rupture utilise quant à lui la résistance élastique 
augmentée de IOO'o. Sa flèche est prédite à I'aide du principe de la poutre conjuguée en 
assumant une variation linéaire de sa courbure dans la zone élastique et en ajoutant une 
courbure supplémentaire sur une largeur de mème dimension que l'épaisseur de la dalle 
attribuable à la plastitication des aciers. Ces calculs sont présentés en annexe. 
De façon générale. on peut dire que les courbes des spécimens de BHP sans fibres 
n'ayant pas subi de fatigue suivent assez bien la courbe théorique du béton armé et que 
l'hypothèse d'un écrouissage de 10% semble appropriée. Également. on remarque que 
pour tous les spécimens. le BHPFA offre nettement de meilleures performances que le 
BHP. Les tableaux 4.9 à 1.13 permettent de comparer des valeurs de résistances à la 
plastification des aciers et pour différentes flèches calculées à partir de la courbe 
théorique du béton armé. ou A" est la tleche correspondant à la pfastification des aciers. 
b) Dalles avec armatures 15NI en bas 
.A partir du tableau 4.9 concernant les spécimens comportant des barres 1 5M en bas. on 
constate que pour la résistance à la plastification de l'acier, la résistance de la dalle en 
BHPFA est un peu plus du double de celle en BHP. De plus. les résistances post-pic 
correspondant à 2Ay et 3A, demeurent élevées pour le BHPFA car ces résistances sont 
respectivement supérieures de 7096 et 55% à celles du BHP. Également. si on compare 
les specimens testés après fatigue avec ceux testés avant fatigue, on remarque que pour 
les spécimens de BHPFA la résistance reste semblable malgré le t'ait qu'un des 
specirnens ait été soumis à u n  peu plus de ~ x l ~ \ ~ c l e s .  Le spicimen en béton fibre est 
donc peu affecté par la fatigue. En contre partie. le spécimen de BHP ayant subi 550000 
cycles obtient une résistance de seulement la moitié de celle obtenue sur le spécimen teste 
sans tàtipe. De plus, ce spécimen de BHP se détériorait tellement rapidement en fatigue 
que seulement le quart du nombre de cycles appliqués au spécimen de BHPFA y a été 
appliqué. La figure 1.10 illustre bien la différence des comportements de ces dalles. 
Tableau 4.9 Résistance flexionnelle des dalles avec armatures 15M-bas 
1 SM-bas 
Résistance 
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Figure J.LO Essais de fl erion sur dalles comportant des barres 15M en bas 
C )  Dalles avec armatures 2OM en bas 
Pour les spécimens comportant des barres 20M en bas, la résistance du béton fibré à la 
plastification de l'acier est près de 50% supérieure à ceile du béton armé sans fibres. 
Pour les résistances post-pic correspondant à 26, et 35,. les résistances des spécimens de 
BHPFA sont de 35041 supérieures à celles des spécimens de BHP. De plus. la résistance 
post-pic du spécimen BF-ZOMB-S parait stable pour l'intervalle de flèche de 12 à 32 mm. 
Si on regarde la résistance résiduelle après prés de 1x10' cycles en fatigue. on constate 
que la résistance du BHPFA n'a pas diminuée. Les valeurs du tableau 4.10 semblent 
même indiquer qu'elle augmente. ce qui est peu probable. Ces valeurs plus élevées 
peuvent étre expliquées par le fait que le spécimen BF-XMB-FS est plus large que le 
spécimen BF-ZOMB-S. donc plus de fibres peuvent alors contribuer à sa résistance. 
Egalement. le spécimen BF-ZOMB-S a peut-ètre une moins bonne dispersion des fibres et 
ses valeurs de résistance sont donc sous-estimées. Le spécimen de béton arme n'a pas éti 
teste de hqon statique après les cvcles de fatigue puisqu'une mpture fragile est survenue 
en fatisue. Aucune rupture de ce type ne s'est produite pour les spécimens de BHPFA. 
La figure 4.11 présente les valeurs mesurées de la charse en fonction de la flèche au 
centre. 
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Figure 4.11 Essais de flexion sur dalles comportant des barres 2OM en bas 
d) Dalles avec armatures 20M au centre 
Pour les spécimens ayant des barres 20M au centre. les spécimens de BHPFA continuent 
d e  domer de meilleurs résultats que les spécimens d e  BHP. tel qu'indiqué au tableau 
4.1 1. Pour la résistance à la plastification de l'acier. le spécimen de béton de fibres offre 
une résistance près de 8004 supérieure à celle du specimen de béton armé. Par ailleurs. la 
résistance du BF-20MC-S est de Z t O o  plus élevée que celie du specimen de beton armé 
comportant 2 barres 20M en bas (tableau 4 10). Les résistances post-pic du spécimen 
BF-2OMC-S sont quant à elles de et 22?G supé,eures à celles du béton armé pour 
des flèches de 26, et 3Ay. Pour le spécimen de béton tïbré testé après avoir subi un peu 
plus de 1x10" cycles en fatigue. on remarque que sa résistance résiduelle est similaire à 
celle obtenue avant fatigue. Encore une fois. les valeurs des résistances apres fatigue sont 
lésèrement plus élevées que celles avant la fatigue. Toutefois. étant donné qu'il s'agit 
d'un écart d'environ 506. ceci n'est pas si_rnificatif et il est possible d'affirmer qu'il iay i t  
des mfmes résistances. Le béton iïbré ne semble donc pas ètre affecte par la fatigue. 
Aucun spécimen jumeau en BKP n'a été testé en fatigue puisque I'utilisation de deux 
barres d'armature 20M au centre n'est pas applicable pour des dalles de béton armé sans 
fibres. II s'agit d'une configuration qui pourrait être utilisce seulement avec du BHPF.A 
Le comportement de ces dalles est montré sur la tïgure 4.17 
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Figure 4-12 Essais de flexion sur dalles comportant des barres 2OM ru centre 
e) Dalles avec armatures 2OM en haut 
Les spécimens comportant des barres ZOM en haut sont analysés un peu différemment. 
Plutd que de comparer les résistances selon les multiples de flèches associées à la 
résistance à la plastitication de l'acier. il est plus utile de regarder la résistance maximale 
de chacun des spécimens et la résistance post-pic. Etfectivement. puisque les barres 2UM 
en haut ne contribuent pas à la resistance en flexion. la courbe de béton armé théorique 
atteint la rupture de façon fragile. II n'y a donc aucune résistance associée aux multiples 
de tlèches mentionnées précédemment. Par conséquent. pour le speci men BA-20bfH-S. 
l'atteinte de la rupture s'est produite de façon fragile. Toutefois. le spécimen 
BF-20MH-S a présente un comportement ductile. ce qui est un avantage considérable 
Egalement. la résistance maximale du spécimen de BHPFA est un peu plus de F O o f ~  
supérieure a celle du spécimen en BHP sans fibres (tableau 4.12). Sa résistance post-pic 
semble pour sa part se stabiliser i une valeur d'environ 26 kN. Cette résistance est un 
peu moins que 50°6 de la resistance maximale atteinte. Le spécimen de BHPFA teste 
après avoir subi l x  10" cvcles de fatigue obtient une résistance mavimale de 1 job 
inférieure à celle du spécimen n'ayant pas été soumis à la fatigue. Cependant. la 
résistance post-pic parait ne pas ètre affectée par la fatigue puisqu'il s'agit de la mème 
résistance que pour le BF-2OMH-S. Aucun spécimen jumeau en BHP n'a été testé en 
fatigue puisque cette configuration n'est possible que pour des dalles en BHPFA. Les 
relations charges-flèches mesurées sont montrées à la figure 4.13. 
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Figure 4.13 Essais de flexion sur dalles comportant des barres 20M en haut 
f) Dalle avec armatures 15NI en bas et fibres droites ii bouts aplatis 
Pour les dalles comportant des fibres droites à bouts aplatis plutôt que des tibres à 
crochets. seul un spécimen avec deux barres 1SM a été fabriqué. On peut donc comparer 
ce spécimen avec la courbe d'un béton théorique de mêmes dimensions. Comme pour les 
tibres a crochets. le spécimen de BHPFA obtient une résistance de près du double de 
celle du béton théorique avec deux barres 1 SM. ~~alernent ,  pour les résistances post-pic 
correspondant a ?Av et 321,. ces résistances sont encore une fois beaucoup plus Clevées 
que celles prédites par la courbe théorique du béton arme. Ces résistances sont 
respectivement d'environ 80°h et 7006 supérieures a celles obtenues par la courbe 
théorique. Il s ' e i t  des rnèmes ordres de grandeur que pour les spécimens avec fibres a 
crochets. Les valeurs indiquées nu tableau 4.13 sont toutefois plus elevees que celles 
présentées au tableau 4.9 puisque la dalle de BHP avec fibres droites à bouts aplatis est 
plus épaisse et plus large que celle avec fibres à crochets. Effectivement. Ir spécimen 
BF-STJ2 a une épaisseur de 23 mm supérieure à celle du spécimen BF-1 ibIB-S et une 
largeur superieure de 25 mm à celle du BF- 15MB-S. II est donc normal d'obtenir des 
résistances en flexion plus élevées pour le spécimen St-Jérorne. Aucun spécimen avec 
fibres droites à bouts aplatis n'a été testé en fatigue. Il est donc impossible de c o ~ a i t r e  
la résistance résiduelle après des cycles en fatiçue d'une dalle de BHP avec fibres droites 
à bouts aplatis et deux barres 15M. Les courbes expérimentales sont présentées a la 
figure 4.14. 
Tableau 4-13 Résistance flexionnelle des dalles avec armatures 15M-bas avec fibres 
droites à bouts aplatis 
[ I 5Mbas / droites 
/ avec bouts aplatis 
Résistance 
(IcN-dm) 
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Figure 4.14 Essai de flexion sur la dalle de Ir 2ième coulée de convenance de 
St-Jérôme comportant 2 barres 15M et des fibres droites j. bouts aplatis 
4.3.3 Mesures de l'ouverture des fissiires lors des essais de flexion 
a) Observations générales sur l'ouvertures des fissures sur les spécimens de dalles 
Des résultats sont aussi tirés des prises de mesures de l'ouverture des fissures. Les 
courbes d'oiiveniire de fissiire en fonction de la change sont tracées aux fi-res 4 l 5  à 
4.18. Sur chacune de ces courbes. les lectures prises au moyen des capteurs de 
déplacements LVDT sont indiquées. Egaiement. les mesures manuelles correspondant a 
la plus grande ouverture de fissure relevée pour une charge donnée y figurent. 
L'ouverture de tissure prise par les LVDT indiquée sur ces graphiques est la lecture 
maximale lue par un des deux LVDT Pour ètre n_eoureux. i l  tàut soustraire la 
deformation élastique du beton à celle relevée. La déformation élastique du beton se 
calcule à partir de la contrainte on et du module élastique E. En multipliant cette 
déformation par In distance de base Lh prise pour la lecture des LVDT. on obtient la 
valeur a retrancher. L'équation à iitiliser est donc la suivante : 
ou w est l'ouverture réelle de fissure et 6 est la mesure lue par les instruments. Ce 
traitement des données n'a pas été effectue ici étant donné qu'il fait appel à de 
nombreuses hypothèses. En effet. pour des essais de flexion. la contrainte réelle dans le 
béton fibré demeure inconnue. la courbure est variable et le moment n'est pas constant 
sur tout le spécimen. II devient alors dificile de connaître l'ouverture réelle de la fissure 
sans déformation élastique du béton. Les informations tirées des mesures prises pour les 
ouvertures des fissures seront plut6t traitées de façon qualitative. De plus. les mesures 
prises à t'aide des LVDT sur la distance de base d'environ 300 mm interceptaient souvent 
plus d'une fissure. U n  meilleur moyen pour obtenir t'ouverture des fissures serait donc à 
envisaser dans des études futures. 
Toutefois. il  est tout de mème possible de tirer certaines conclusions à partir de ces 
résultats. Afin de tenter de s'approcher de la valeur de I'ouverture réclle de la fissure W. 
les mesures prises par les LVDT ont été retranchées d'une valeur 6, correspondant à la 
valeur d e  la mesure de la tin de la première portion linéaire sur le graphique charge- 
ouverture de fissure. Cette portion apparait en ouverture négative sur ces paphiques 
puisqu'elle equivaut à la déformation élastique du béton et non à une ouverture de 
tissure L'ouverture de tissure donnée par les LVDT se trouve avec cette équation . 
où wa est I'ouvert~ire donnée par le LVDT après traitement. 6 est I'ouverture lue par 
i'instmment et S, est la valeur correspondant au changement d e  pente sur le p p l i i q u e  
b) Dalles avec armatures 15 en bas 
.j\ partir de la figure 4.15. on remarque que pour une mème charge. les tissures sont 
beaucoup plus petites sur les spécimens de béton tibré que sur les spécimens de BHP sans 
fibres. Puisque les mesures d'ouvertures de tissures pour le spécimen avec tibres à 
crochets (BF-15MB-S) prises par les LVDT et manuellement sont très semblables. on 
peut conclure que peu de fissures sont présentes. En effet. lors de cet essai. on a 
remarqué la formation d'une fissure principale. Cependant. pour le spécimen BF-STJ? 
avec fibres droites à bouts aplatis. les lectures des LtDT indiquent une ouverture de 
fissure beaucoup plus grande pour une charge donnée que la mesure prise manuellement. 
D'après ce résultat. on peut dire que plusieurs petites fissures apparaissent sur ce 
spécimen puisque le LVDT surestime la valeur de l'ouverture en lisant plutôt l'ouverture 
de plusieurs petites fissures tandis que la lecture manuelle mesure la fissure la plus 
ouverte. Les fibres droites a bouts aplatis semblent donc permettre de conserver de plus 
petites ouveriures de fissures que les fibres à crochets mais plus de fissures apparaissent. 
Ce phénomène peut ètre expliqué par une résistance postfissuration plus faible pour les 
fibres droites à bouts aplatis que celle de la fibre à crochets mais à peu près constante 
lorsque I'ouverture de la tissure augmente. Pour sa part la fibre à crochets obtient une 
résistance postfissuration plus élevée au départ qui décroit rapidement avec l'ouverture 
de la fissure. Plus de détails concernant la résistance postfissuration de chacun des types 
de fibre sont présentés au chapitre 5. De plus. en thiorie. à cause d'une plus grande 
épaisseur de dalle. la charge de tissuration est plus élevée sur le spécimen BF-STJ? que 
sur le spécimen BF-15hLB-S. ce qui peut justitier une plus faible ouverture de tissure 
pour une charge donnée sur BF-STJî. Cette différence de charge de tissuration 
n'apparait pas sur ce graphique. probablement à cause du manque de précision dans les 
données. une des raisons pour laquelle les mesures sont traitées de hçon plut& 
qualitative. 
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Figure 4.15 Ouverture de fissure sur les dalles ayant 2 barres 15M en bas 
c) Dalles avec armartures 2OR.I en bas 
Selon les lectures manuelles des ouvertures de fissures. la figure 4.16 des spécimens avec 
deux barres ZOM en bas indique que le spécimen de béton fibré obtient. pour une charge 
 in&, de petites fissures que pour le spécimen de béton sans f ibi~s.  LCS !CCPÙ~CS 
prises par les LVDT ne peuvent corroborer ces résultats étant donné que les valeurs lues 
par ces instruments pour le spécimen de béton sans fibres n'étaient pas valides et sont 
donc absentes de la figure. Toutefois. les lectures prises par les LVDT sur 
Ir BF-îOMB-S sont présentes et indiquent de plus grandes ouvertures que celles mesurees 
manuellement. Ces lectures surévaluent l'ouverture de la tissure i cause de la présence 
de plusieurs tïssures dans la distance de base de lecture des LVDT. Si on compare les 
résultats de la Figure 4.16 avec ceux de la fisure 4.15. on constate que les mesures prises 
manuellement et par les LVDT étaient plus similaires pour les spécimens ayant des barres 
l 5 M  en bas que pour les spécimens ayant des barres 20M en bas. Ceci s'explique par le 
fait que plus la grosseur de I'armature augmente. plus l'adhérence de la barre d'armature 
au béton augmente également. Ainsi. pour une mème déformation. le béton atteindra une 
contrainte en traction plus élevée pour une barre d'armature plus grosse a cause du 
raidissement en tension. Par conséquent. l'atteinte de la contrainte de fissuration en 
traction sera atteinte et plusieurs petites fissures apparaîtront. Pour une barre d'armature 
plus petite. moins de  fissures apparaissent mais elles sont plus ouvertes a cause de la 
moins bonne adhérence de la barre. Enfin. si plus de fissures apparaissent. les LVDT 
interceptent alors plus de fissures et surévaluent I'ouvemire d'une tissure. Pour cette 
raison. les lectures manuelles sont inférieures aux lectures des LVDT pour une charge 
d o ~ é e .  
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Figure 4.16 Ouverture de fissure sur les dalles ayant 2 barres 2OM en bas 
d) Dalles avec armatures 2OM au centre 
Sur la figure 4.17. aucune lecture manuelle pise sur le spécimen BA-ZOMC-S n'apparait 
sur le graphique. En effet, lorsque les fissures sont devenues visibles à l'œil nu sur ce 
spécimen. elles étaient déjà ouvertes de 0.8 mm. ce qui est hors de la plage indiquée sur 
ce gaphique. Puisque l'armature est loin de la surface. les fissures sont beaucoup plus 
ouvertes. La lecture par les LVDT démontre d'ailleurs qu'au changement de pente. début 
de l'ouverture de la fissure, I'ouverture devient très grande pour une charge décroissante. 
Le spécimen BF-20MC-S offre. pour sa part un bon controle de la fissuration. Selon les 
lectures manuelles. la progression de l'ouverture des fissures se fait même plus lentement 
que sur le spécimen de béton armé avec 2 barres 20M en bas (tigure 4.16). Encore une 
fois. les LVDT donnent des valeurs beaucoup plus grandes que les valeurs manuelles 
pour une charge donnée puisque plusieurs fissures étaient interceptées sur la distance de 
base servant à la lecture de ces instruments. 
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Figure 4.17 Ouverture de fissure sur les dalles ayant 2 barres 20hI au centre 
e) Dalles avec armatures 20hI en haut 
Sur la figure 4.18, aucune lecture manuelle n'est présentée. En fait. aucune lecture 
mznuelle n'a pu être effectuée étant donné la progression rapide des fissures. Étant 
donné que les barres 20M sont en haut, aucun contrôle de la fissuration n'est fait par cette 
armature. Lorsqu'une fissure apparaît. elle progesse rapidement et le spécimen de dalle 
se rend à la rupture. Ainsi. les seules mesures disponibles sont celles prises à I'aide des 
LVDT. Cette figure illustre clairement que sur le spécimen BF-ZOMH-S, la fissuration 
est bien contrôlée jusqu'a ce que la fissure soit visible a l'œil nu puisqu'il est possible 
d'atteindre une charge plus élevée avant que cette fissiire progresse très rapidement 
comme pour le spécimen BA-î-OMH-S. 
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Figure 4.18 Ouverture de fissure sur les dalles ayant 2 barres 20M en haut 
f) Sommaire 
De façon générale, les spécimens de BHP fissuraient beaucoup plus que ceux de BHPFA. 
Les spécimens de BHPFA avaient tendance à avoir peu de fissures et une fissure 
principale qui s'ouvre jusqu'a la rupture. Pour les spécimens de BHP, il était souvent 
difficile d'identifier une fissure principale étant donné que plusieurs tissures 
progressaient énormément jusqu'à la rupture. Les figures 4.19 et 4.20 montrent une 
photo des spécimens de BHP et BKPFA testés en flexion statique et illustrent leur mode 
de fissuration respectif 
Figure 1.19 Spécimens de dalles de BER testés en flexion stiltique 
Figure 4.20 Spécimens de dalles de BHPFA testés en flexion statique 
Les ouvertures des fissures mesurées lors des essais statiques sur les spécimens ayant 
subi des cycles de fatigue ne sont pas présentées car généralement, les LVDT 
n'interceptaient pas la fissure principale. De plus. les ouvertures de tissures sur les 
spécimens n'ayant pas eu de fatigue fournissent déjà I'information sur le contrôle des 
fissures. Enfin. les calculs de rigidité faits lors des essais de fatigue et présentés à la 
section 4.4.2 donnent également des renseignements sur la progression des tissures. II 
n'est donc pas nécessaire de traiter les ouvertures de fissures lors des essais statiques 
après fatigue. 
4.4 Essais de fatigue sur dalles 
Comme i l  n été mentionné auparavant. des essais de fatigue sur des spécimens de dalles 
ont ete redises. Ces essais de fatigue avaient pour but de simuler les charges routières 
appliquees ii nombreuses répetitions sur les dalles de ponts. Au cours de ces essais. la 
rigidité des specimens est mesurée après qu'un certain nombre de cycles ait été effectué 
afin de pouvoir suivre I'évoiution de cette dernière. Toutes les configurations proposées 
en BCIPF.4 soit IMB. 2OMB. 20MC et 20M-i. ont été testées en fatigue. Cependant. 
seuls les specimens de BHP comportant des barres ISblB et 2OMB ont été soumis à des 
cycles de fatigue puisque les propositions de barres 20M au centre et 20M en haut ne sont 
pas applicables a des dalles de BHP sans fibres. Les comportements de chacun de ces 
spécimens sont ensuite comparés. 
4 . 1  Procédure expérimentale 
Les essais de fatigue ont été effectués en flexion avec le mème montage que celui utilisé 
pour les essais de flexion simple statiques et décrit à la section 4.3- 1. Le système de 
charsement est composé du même vérin. La cellule de charge ayant une plage linéaire de 
K222 kN a été employée pour tous les spécimens. à I'exception du BF-2OMC-F qui 
utilisait plut6t la cellule de charge ayant une plage linéaire de K200 kN. Ce changement 
est attribuable a I'indisponibilité de la cellule de charge de K222 kN au moment de 
l'essai du spécimen BF-20MC-F. 
Tout comme pour les essais statiques. les mesures de la tlèche et d'ouverture de fissure 
ont été prises. Les potentiomètres ayant une course de 50.8 mm et 127 mm ont été 
utilises pour les specimens BF- 15klB-F. BA- I SMB-F et BA-30bB-F tandis que ceux 
ayant une course de 254 min ont été employés pour les spécimens BF-2ObtB-F. 
BF-2OL.K-F et BF-IOMH-F Les capteurs de déplacements LVDT avant une plage 
lineaire de K2.54 mm ont été installCs vis-à-vis les appuis pour mesurer le tassement 
pour tous les spicimens. sauf pour le BF-ISFI[B-F ou des micromètres à cadran ont été 
utilises Pour la mesure de l'ouverture des tissures. les mèmes LVDT ayant ilne plage 
lineaire de li2.54 mm ont ite emplovés. La distance de base de lecture pour les LVDT 
lors de la prrtissuration etait d'environ 300 mm tandis que lors des essais de fatigue. cette 
distance était pluth de 100 mm. Par contre. aucune lecture manuelle de ces ouvertures 
de tissures n'a étk etfectuée lors de la mesure des risidités. 
Pour chacun des essais, trois niveaux de chargements sont appliqués soit Po. Pm,. et Pmz,. 
Ces charges sont basées sur des pourcentages de la charse ultime théorique d'une dalle de 
béton armé (P.,,) ayant les propriétés et les dimensions réelles du spécimen testé. Les 
charses Po. Pm,. et Pm, seront définies plus loin. 
Une prétissuration de la dalle est d'abord réalisée à un niveau de charge PO. Lors de ce 
chargement. à chaque incrément dlenviron 1.5 W. une prise des mesures de la flèche et 
de l'ouverture des fissures a été effectuée. Pour ce chargement, la mesure de I'ouvemire 
des fissures a également été faite manuellement, à I'eaception du spécimen comportant 
deux barres 20M en haut. Une fois la charge Po atteinte, on a déchargé le spécimen puis 
repris une lecture de la tlèche et de l'ouverture des tissures lorsque la charge était 
revenue à zero. 
Après cette fissuration. les LVDT ont été déplacés pour obtenir une distance de base de 
lecture de 100 mm et intercepter la fissure principale. Ensuite. des cycles de fatigue 
oscillant entre Pm,, et Pm,, ont éte effectues Lors de ces cycles. Pm, demeurait toujours 
inférieur à Po De plus. la fréquence I laquelle est réalisée ces essais est de 110 ou 210 
cycles par minute. soit 2 ou 4 Hz. selon le nombre de cycles a effectuer. Rarnakrishnan 
et al. ( 1987) rapportent qu'il a eté démontré que la fréquence à laquelle était réalisée les 
essais de fatigue avait peu ou pas d'effets sur les résultats. a moins que les contraintes 
induites dans !'élément ne soient extrèmement élevées. 
Le chargement en fatigue applique i cliacun des spécimens de dalles correspond donc au 
tvpe de chargement illustre à la Rpre 4.2 I 
Figure 4.21 Chargement en fatigue appliqué aux spécimens de dalles 
Après avoir procédé à un certain nombre de cycles. I'essai était arrêté atin de mesurer la 
rigidité du spécimen. Pour obtenir cette rigidité. le spécimen de dalle était chargé jusqu'à 
Pm, et a chaque incrément d'environ 4.5 kN. une lecture automatisée des instruments 
était prise. Lors d e  la remise à zéro de la charse. une nouvelle lecture des instmments 
était effectuée. La rigidité du spécimen était déterminée a partir de la pente du araphique 
de la charge en fonction de la flkche. L'essai de fatigue était a nouveau reparti afin de 
poursuivre les cycles de chargement. U n  arrèt de I'essai pour un calcul de rigidité a eu 
lieu aux alentours de 1000, 5000, 10000, 25000, 50000, 100000, 250000, 500000 et 
1 x 1 0 ~ ~ c c l s .  Pour le spécimen BF- 1 SILIB-F. la rijidité a aussi été mesurée pour 1 . 6 ~  1 ob 
et 2x10" cycles. L'essai de tàtigue était terminé lorsque la rigidité du spécimen devenait 
stable ou lorsqu'une d2terioration rapide se produisait En général. 1.; 10" cycles ont été 
appliqués sur les spécimens 
a) Détermination de la charge Pn 
La chage Po. servant a préfissurer le spécimen de dalle avant l'essai de îàtigue. 
correspond à un charsement exceptionnel qui pourrait être applique a une section de dalle 
de pont. Ainsi. à partir de la nouvelle norme canadienne des ponts (CSA-Sb. 2000) 
bientot en vigueur et en assumant que seule la charge vive cause des efforts. on peut 
poser les hypothèses suivantes: 
oii M, est la résistance flexionnelle, MUIt est la résistance flexionnel le a l'ultime, ML est le 
moment cause par la charge de camion de design et Mf est le moment pondéré causé par 
les charges. Le coefficient de tenue de I'acier 0, est égal à 0.9, le coefficient de 
pondération al. est de 1.70 et le facteur d'amplification dynamique FAD prend diverses 
valeurs. Le coefficient de pondération a~ inclut généralement un facteur de croissance de 
?OO/o (Massicotte et Picard. 1990) pour tenir compte de l'augmentation des chargements 
des camions avec le temps. Ainsi, on peut donc présumer que le moment maximal Mo 
causé par un chargement exceptionnel actuel. ne menant pas à la mpture. pourrait 
atteindre Mf/ 1 2. soit : 
En introduisant la valeur pour cbr. on trouve : 
Cr niveau de chargement est donc le niveau maximal que pourrait subir une dalle de pont 
dans des condit ions extrêmes d'uti l isation. 
b) Détermination de la charge Pm,, 
Pour les chargements utilisés lors des essais de fatigue, la charge maximale atteinte 
représente le passage d'un camion de design sur une dalle de pont. Cette charge Pm, 
inclut le facteur d'amplification dynamique et est calculée à partir des équations 4.3 et 
4.4. Comme le coefficient de pondération de charge est égal à 1.0 pour l'état limite de 
fatigue selon la nouvelle norme canadienne des ponts (CSAS6. 2000) et que M.1, est 
calculé avec un ar de 1-70. on doit donc diviser l'équation 4.3 par 1 JO. Donc : 
ou Mm,, représente le moment maximum atteint lors des essais cycliques. La charge P, 
est donc approximativement : 
c) Détermination de la charge Pd, 
Théoriquement. comme on a assumé que le moment provenait entièrement de la charge 
vive. Mmin devrait être égal a zéro et le chargement cyclique devrait varier entre Pm,.= O et 
Pm,, = O. 5PUi1. 
Par contre. à l'état limite de fatigue. la norme canadienne des ponts demande que l'écart 
de contraintes induites dans les barres d'acier d'armature soit inférieure a 125 i'vIPa. 
Toujours en se basant sur la charse ultime théorique du béton arme calculée avec les 
propriétes réelles du spécimen. un peut calculer l'écart de moments permis. Tout 
d'abord. le moment ultime de design correspond à ceci : 
où A, correspond a l'aire de l'armature tendue, f, est la contrainte élastique de I'acier 
égale a 400 MPa d est la distance entre le centre de pavité de l'acier tendu et la fibre la 
plus comprimée et j, est un facteur pris égal à 0.95 pour une dalle et permettant d'estimer 
d'une façon simplificatrice le bras de levier (d-a12) à une valeur de j,d. Pour la fatigue. 
l'écart des moments est calculé ainsi : 
où AM est l'écart des moments appliqués. Ao est l'écart des contraintes dans les aciers 
tendus et jf est le facteur permettant de déterminer le bras de levier qu'on évalue à 0.9j. 
pour une dalle en fatigue. On peut alors calculer en pourcentage de MUit l'écart des 
contraintes permis : 
AM - AGA, 0.9j.d - -  ACT 125 = 0.9 -= 0.9- = 0.25 (4.11 ) 
Mdt AJ, j,d f, JO0 
donc AM = O. 2s hlult 
Toutefois. étant donne que les tibres dans le béton peuvent reprendre une partie des 
contraintes et ainsi probablement diminuer les contraintes induites dans l'armature. cet 
écart de chargement AP est augmenté à 0.4Puir Cet écart de chargement plus élevé 
permettra de verifier I'eficacité des fibres. En effet. un écart de contrainte restreint a 
125 MPa n'aurait pas endommagé les spécimens de BKP sans fibres et par conséquent. 
l'effet des fibres n'aurait pas été visible. L'écart de contraintes induites dans les aciers 
des spécimens de BHP correspond plutot à ceci : 
= 
0.3 PuIt 
x 125 MPa= 179 MPa 
0.28 Pult 
La charge P,, est donc déterminée ainsi: 
P,, = PmK - AP = Pm, - 0.4PU11 
d) Chargements appliqués sur les spécimens 
Les chargements appliqués sur chacun des spécimens testés en fatigue sont présentes au 
tableau 4.14. Ces chargements sont généralement déterminés en fonction de la chaqe 
ultime théorique d'un béton arme sans fibres ayant la même configuration d'armature. 
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Etant donné que les configurations 20bIC et 20bIH n'ont aucun sens pour du béton arme, 
l'état de chargement pour les spécimens BF-20MC-F et BF-2OMH-F n'est pas basé sur la 
charge ultime théonque du béton armé sans fibres ayant ces mêmes ~o~gurat ions .  11 est 
plutet choisi pour le spécimen de béton fibré 20MC d'appliquer le mème chargement que 
s'il s'agissait d'un spécimen de béton 20biB. Ainsi. il  sera possible de comparer les 
résultats du spécimen BF-2OMC-F avec ceux du spécimen de béton armé BA-ZOMB-F. 
On constate toutefois. à l'aide du tableau 4.14. que le chargement appliqué en terme de 
pourcentage de la charge ultime expérimentale du spécimen BF-2OMC-S est plus faible 
étant donne que le spécimen de béton fibré 20MC obtient une résistance flexionnelle plus 
élevee qu'une dalle de béton armé avec deux barres 20M en bas. 
Pour le spécimen BF-ZOkIH-F. le chargement appliqué différe quelque peu des 
proportions de charges proposées précédemment. De plus. les proportions de charges 
sont basers sur la charge maximale (P,,,) atteinte lors de  l'essai statique du BF-2ObE-i-F 
La cliar_ee Pi, servant i préfissurer le spécimen a dépassé le 0.75PP,, suggéré pour les 
autres spkcimens car. sous une charse inférieure. i l  était impossible d'arriver à voir une 
t iwre  i I'eil nu sur ce specimen. Puisque l'essai de fatigue devait ètre fait sur une dalle 
préfissurer. la charge Po  à appliquer était de 48.4 kN équivalant a O.WP,,,. La charge 
Pm,, appliquée lors des cycles de fatigue est inférieure à O.5PPr . à cause d'une erreur 
esperimentale. mais aurait dii ètre de cet ordre de grandeur. Pour cette raison. i ëcan  de 
contraintes est près de la moitié de celui présent dans les autres spécimens. 
Enfin. le charsement de préfissuration de la dalle BF- ljb[B-F est supérieure a 0.75P.1~ 
car. tout comme pour le chargement du spécimen BF-ZOMH-F. aucune fissure visible à 
l'œil nu n'apparaissait avant la charse de 48.1 kN équivalant à O.S7PuIt. 
4.4.2 Résultats de ces essais de fatigue 
.A partir des essais de fatigue. tous les graphiques de la charge en fonction de la flèche ont 
été tracés pour chaque arrêt de I'essai après un certain nombre de cycles. Ainsi. on 
obtient la rigidité flexionnelle du spécimen a partir de la pente de ce graphique. Ces 
gaphiques de rigidités peuvent ètre consultés dans le rapport des résultats des essais de 
Fatigue et de traction directe. Bélanger (7000). Avec toutes ces rigidités. on peut tracer 
un dernier graphique comportant la rigidité des spécimens en Fonction du nombre de 
cycles subi. II est ainsi possible de suivre l'évolution de la rigidité d'un spécimen. 
La rigidité tlexionnelle d'une dalle simplement supportée et chargée a mi-portée se 
calcule a l'aide de I'équation suivante: 
ou K est la rigidité de la dalle. P est la charge appliquée. A est la flèche verticale. E est le 
module élastique. 1 est l'inertie de la section et L est la ponée. Cette equation permet de 
calciiler les rigidités théoriques des spécimens de dalles. 
La rigidité flexionnelle d'un specimen de dalle est directement reliée à son itat de 
tissuration. Effectivement. plus un spécimen est fissure. plus sa risidite tlexionnelle 
diminue ktant donne que son inertie effective diminue. La rigidité théorique d'une dalle 
de béton arme non fissurée de dimensions nominales de 500x200x2000 mm ayant un 
module élastique de 40000 MPa. ce qui correspond aux spécimens de dalles de certe 
étude. est de 80000 k N h .  Toutetbis. si cette dalle est fissurée et comporte deux barres 
l5M en bas. on doit alors utiliser une inertie transformée et ne pas tenir compte du béton 
en traction. .Ainsi. la rigidité tlexionnelle de cette dalle devient 8871 kN/m. ce qui est 
pres de 10 fois moins. Si la dalle comporte plutet deux barres 20M au bas ou au centre. 
la rigidite tlesionnelle est alors respectivement de 17050 kNim ou de 4605 kNim. Le 
détail de ces calculs peut ètre consulté en annexe. 
Étant donné que les spécimens testés ont subi des chargements semblables en fonction 
des résistances théoriques du béton armé, il est possible de comparer le comportement en 
fatigue de chacun d'entre eux. En effet, les spécimens BA-15ME3-F et BF-1SMB-F ont 
subi des chargements semblables. comme s'il s'agissait de deux spécimens de béton a m 6  
identiques. Egalement. les spécimens BA-70M.B-F. BF-30MB-F et BF-IOMC-F ont été 
soumis au même chargement. comme si tous trois possédaient des barres 20M en bas et 
qu'ils étaient constitués de BHP sans fibres. Par contre. le spécimen BF-ZOhlM-F a subi 
un chargement différent. moins elevé que ceux des autres spécimens. tel qu'indiqué au 
tableau 4.14. La figure 4 22 présente la variation de la riridite tlexionnelle des dalles 
chargées de façon cycl ique. 
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Figure 4.22 Rigidité flexionnelle des spécimens de dalles 
;\ partir de cette figure. on remarque que le spécimen BF-2OMH-F semble celui ayant la 
rigidité flexionnelle la plus élevée. ce qui est surprenant. En effet. il est peu probable que 
le spécimen comportant des barres 20M en haut soit le plus performant. Les rigidites de 
ce spécimen sont difficilement comparables avec celles des autres spécimens étant donné 
que son chargement était inférieur à celui des autres. De plus. la rigidité tlexionnelle 
augmente aux alentours de 500000 cycles. ce qui est pratiquement impossible. Des 
erreurs expérimentales semblent donc s'ètre glissées lors de l'essai de ce spécimen. 
Enfin. peu de conclusions peuvent alors ètre tirées de ces résultats. 
Par contre. on remarque que les spécimens BF-lSM3-F et BF-ZOMB-F ont des rigidités 
nettement supérieures à celles des spécimens BA- I 5MB-F et BA-2Okü3-F. De plus. leur 
rigidité semble se stabiliser rapidement à 40000 kN/m. ce qui représente la moitié de la 
rigidité d'une dalle non tissurée La rigidité de ces deux spécimens de beton tibré est 
plus de quatre fois la risidite théorique d'un spécimen en beton arme coniplktement 
fissure en présence de deux barres 20bl en bas et plus de trois fois celle d'iin spécinien en 
béton armé complètement fissuré comportant deux barres 15M en bas II est donc aise 
d'en conclure que les fibres d'acier contrdent la fissuration. 
Pour le spécimen BF-2OMC-F. bien que ['armature soit au centre. sa rigidité est plus 
élevée que pour les deux spécimens de BHP sans Fibres. soit près du double à partir de 
25000 cycles. Égaiement. cette rigidité parait se stabiliser autour de 24000 kN/m après 
avoir subi 1x10" cycles. ce qui est plus de cinq fois la rigidité théorique d'une dalle en 
béton armé complètement fissurée ayant des barres ZOM au centre. Encore une bis. 
les fibres semblent apporter une bonne amélioration à la rigidité des dalles. 
Entin. les spécimens de béton armé se sont détériorés rapidement. Le BA-ISMB-F 
obtient une rigidité à 550000 cycles de 5470 kN/m. ce qui est inférieur à la rigidité 
théorique d'une dalle complètement fissurée avec deux barres 15M. Cette faible 
rigidité indique une détérioration de l'armature ou de l'adhérence de celle-ci au béton. 
L'essai est donc arrêté à ce nombre de cycles à cause de cette grande détérioration. 
Pour le BA-IOM-F, une rupture fragile par fatigue est survenue à un peu plus de 
300000 cycles. II ne faut par contre pas oublier que l'écart de contraintes induites dans 
Iàrmature de ces deux spécimens dépassait 175 MPa. limite spécifiée par la norme sur 
les ponts. 
Dans une dalle de  pont. la rigidité flexionnelle de la section fissurée affecte l'amplitude 
des contraintes induites dans les barres d'armature. Pour une charse donnée. pius la 
rigidité est faible, plus les contraintes induites dans les barres d'armature sont grandes. ce 
qui a une incidence directe sur la résistance à la fatigue et sur le contrôle de I'intervalle 
de contraintes maximales permis pour les armatures. L'écart de contraintes a donc été 
calculé pour les armatures de chacun des spécimens en utilisant les propriétés réelles 
mais en considérant ces derniers comme étant en BKP sans fibres. Les inertie:< utilisées 
pour ces calculs sont I'inertie effective due au chargement Po et I'inertie d'une dalle 
complCtement fissurée. Ces contraintes sont indiquées au tableau 4.1 S .  
Tilblei~u 4.15 Contraintes induites dans les armatures si on considère les spécimens 
comme éttint tous en BHP sans fibres 
Spécimen 
BA- I SM-F 
BA-20M-F 





fissurée sous charge Po 
Ao (MPa) 
complètement fissurée 
Selon les rigidités finales mentionnées à la page précédente pour les spécimens 
BA-15MB-F et BA-70MB-F. ces dalles sont complètement fissurées. L'écart des 
contraintes dans les barres d'armature est donc de 174 MPa et 204 MPa, des vaIeurs 
beaucoup plus élevées que 125 MPa prescrit par la norme des ponts. Il est donc normal 
que ces spécimens se soient détériorés rapidement en fatigue et qu'une rupture fragile soit 
survenue pour le BA-2OMB-F. surtout que sous Po seulement. I'écart de contraintes 
approche déjà le 175 MPa. Toutefois, on constate que si les spécimens de BKPF.4 
avaient compktement fissuré. de grandes détériorations de la rigidité seraient également 
survenues ainsi que des ruptures par fatigue car l'écart des contraintes dans les armatures 
aurait été élevé. Puisque les rigidités indiquées à la figure 4.2 1 pour ces spécimens sont 
stables et bien supérieures ii celles de dalles tissurées. on peut assurer que I'écart de 
contraintes est plus bas que celui énoncé à la deuxième colonne 
du tableau 4.15. L'écart de contraintes sous le chargement Po est Faible également et 
aucun danger n'est donc présent pour une rupture fragile en fatigue. Entin. puisque les 
rigidités des spécimens en BHPF.4 sont plus élevées que celles en BHP. les contraintes 
induites dans les armatures sont par conséquent infirieures et un plus grand écan de 
chargement sera nécessaire pour entrainer un écan de contraintes de 125 MPa dans 
l'armature. De plus. puisque des tibres sont présentent. elles ne Font non seulement que 
réduire l'écart de contraintes dans l'armature en augmentant la rigidité tlexionnelle mais 
aussi. elles reprennent une partie des contraintes en traction donc diminuent encore plus 
cet écart dans les armatures. Cependant, pour les essais réalisés dans cette étude, il est 
impossible de connaitre la contrainte reprise par les fibres. 
4.5 Sommaire 
D'après les résultats de ces essais de flexion sur dalles. on peut dire que les spécimens de 
béton de fibres offrent une résistance élastique supérieure à celle des spécimens de BHP 
sans fibres, soit de l'ordre d'une fois et demie au double de la résistance otTerte par les 
spécimens de BHP. Également. on peut constater que la résistance des spécimens de 
BHPFA est peu affectée par des cycles de fatigue. En effet. lors des essais allant à la 
rupture sur ces spécimens ayant subi de nombreux chargements cycliques. la résistance 
flexionnelle demeurait la mème et ce. jusqu'à ITu1time. 
De plus. la fissuration semble beaucoup mieux contrdée sur les spécimens de BHPFA 
que sur les spécimens de BHP. II y a en ~énéral plus de fissures qui apparaissent sur les 
spécimens de BHP et elles sont plus ouvertes. Cependant, aucun rapport d'efficacité des 
tibres sur le contrcle de la fissuration entre le BHP et le BHPFA ne peut ètre etEcti1e a 
partir de ces essais étant donne que le système utilisé pour mesurer les ouvertures de 
fissures était plus ou moins adéquat. Une amélioration est à apporter a ce système af n de 
pouvoir connaitre les mesures exactes d'ouverture de fissures. 
Pour leur part. les essais de fatipe ont démontré que les spécimens de BHPFA 
obtenaient de bien meilleures rigidités flexionnelles que les spécimens de BHP et ce. 
même après de nombreux cycles de chargement. De plus. les rigidités des spécimens de 
BHPFA semblaient se stabiliser assez rapidement tandis que celles des spécimens de 
BHP diminuaient beaucoup, ce qui menait a une déterioration rapide de ces spécimens. 
Enfin. en analysant les écarts de contraintes obtenus théoriquement dans les armatures. on 
a constaté que sans la présence de fibres. tous les spécimens auraient subi une rupture 
fragile en fatigue. Pourtant, seul le spécimen de BHP comportant deux barres 20M en 
bas a obtenu ce genre de rupture tandis que l'essai sur le spécimen de BHP ayant deux 
barres 15M a été arrète plus rapidement pour éviter une telle rupture. Les fibres aident 
donc a diminuer les contraintes induites dans les aciers d'matures en augmentant la 
risidité flexionnelle et en reprenant une partie de ces contraintes. 11 est toutefois 
impossible de connaître, à partir des essais de cette étude. les contraintes réelles présentes 
dans ces armatures. 
CHAPITRE 5 
ESSAIS DE CARACTÉRISATION DES MATÉRIAUX 
Ce chapitre présente la caractérisation du béton haute performance avec fibres d'acier. 
Parmi les essais de caractérisation existants, deux essais ont été retenus pour cette étude: 
l'essai de flexion NLEM sur prisme entaillé et l'essai de traction directe. Une brève 
description de ces essais est énoncée au chapitre 2. Pour chacun de ces essais. les 
spécimens prélevés seront tout d'abord décrits puis les procédures expérimentales ainsi 
que les résultats seront ensuite exposés. Étant donné que certains spécimens sont 
constitués de tibres à crochets et que d'autres contiennent plut& des fibres droites à bouts 
aplatis. certaines comparaisons entre ces deux types de fibres seront réalisées. 
S. 1 Essais de fiexion RILEM 
L'essai de flexion RILEM est un des essais de caractérisation choisi pour cette étude. Cet 
essai comporte l'avantage d'être plus facilement réalisable que l'essai de traction directe. 
quoiqu'un équipement spécialisé avec asservissement soit requis. étant donné qu'à 
l'approche du pic d'effort. le spécimen présente un comportement instable. Certains 
autres avantages et inconvénients de cet essai sont mentionnés au chapitre 2. Depuis peu. 
le comité EULEM recommande cet essai comme essai standard de caractérisation du 
béton de tibres. Il a donc été décidé d'effectuer cet essai pour connaître le comportement 
posttissuration du BHPFA utilisé dans ce projet. 
5.1.1 Description des spécimens 
Les spécimens utilisés pour ces essais ont été prélevés lors des différentes coulees tenues 
pour la construction des dalles des ponts de  St-Jérome et de Maskinongé. Le tableau 5.1 
indique la provenance et le type de tihres présent pour chacun des spécimens testés. 





I "' coulée de convenance 
St-lér6me . 
2''*' codée de convenance 
St-JtirOrne : 
coulée de la dalle 
Maskinonge : 
coulée de la dalIe 
Type de fibres 
à crochets 
droites a bouts aplatis 
droites à bouts aplatis 
a crochets 
Tel que le spécifie la recommandation du comité RiLEM, chacun de ces spécimens a été 
entaillé à mi-portée sur une profondeur de 25 mm. La largeur de cette entaille est de 2 à 
3 mm. soit la largeur d'un trait de scie. 
5.1.2 Procédure expérinientale 
Bien que l'essai de flexion RILEM ait été décrit au chapitre 2. une description plus 
détaillée de la procédure expérimentale utilisée à l'École Polytechnique s'impose. Les 
essais de flexion ont été réalisés sur des prismes de 762x150~150 mm munis d'une 
entaille à mi-portée. Cette entaille permet d'initier la fissuration. Le prisme repose sur 
deux appuis permettant la rotation. De plus. d'un côte. un rouleau permet les 
déplacements horizontaux. La portee libre entre ces deux appuis est de 500 mm. La 
charge était appliquée a mi-portée par u n  système de chargement constitué d'un vérin 
d'une capacite de 354 kN en cornprzssion et 350 kN en traction ayant une course 
maximale de + 250 mm. Egalemenr. la charge était mesurée sur une plage de + 222 kN 
par une cellule de charge qui présente une erreur de non linéarité de 0.0696 sur sa 
capacité totale. Afin d'appliquer une charge uniforme sur toute la largeur dii spécimen. 
u n  bloc d'acier de 170xZ5';X mm transmettait la charge du vérin au spécimen. La figure 
5 1 présente une photo du montage tandis que la figure 5.2 schématise ce dernier 
Figure 5.1 Photo du montage expérimental de l'essai de flexion Rilem 
ccflule dc charge 
Bloc d'licicr 170 s 25 x38 
Prisme cntaiil6 cn béton 
de fibres 762 u 150 x 150 
Bloc d'scier 2llO s 65 x 5 
Rotule 
Figure 5.2 Schéma du montage expérimental de l'essai de flexion R L E M  
Les mesures effectuées lors de ces essais sont la flèche et l'ouverture de la fissure au fond 
de I'entaille. La flèche est mesurée à ['aide de capteurs de déplacements LVDT fixés à 
un cadre d'aluminium de chaque côté du spécimen et appuyés sur des plaquettes collées à 
environ 3 5  mm du haut du specimen. Le cadre d'aluminium est pour sa part déposé sur 
le spécimen au niveau des appuis. Ainsi. les mesures de flèches éliminent les tassements 
aux appuis. Pour obtenir la flèche au centre. on utilise la moyenne des flèches mesurées 
par les LVDT. La plage linéaire des capteurs de déplacements LVDT utilisés est de K2.5 
mm avec une erreur de non linéarité maximale de 0.005 mm sur leur plage totale de 
travail. 
L'ouverture de la fissure est mesurée au moyen d'extensomètres de type (( clip gauge D. 
Ces extensomètres sont insérés entre deux repères vis-à-vis l'entaille de chaque cdté du 
spécimen. L'ouverture de la tissure est généralement obtenue par la moyenne des 
mesures effectuées par les instruments. à I'exception des cas où la fissure sort de 
I'entaille d'un cote du spécimen. Dans cette situation. les lectures d'un seul des deux 
instruments sont retenues. Ces extensornètres de type « clip gauge » pouvaient mesurer 
respectivement une ouverture maximale de 5 et 3 mm. Les tigures 5.1 et 5 2 présentent 
l'instrumentation utilisée lors de ces essais. 
La procédure de l'essai était entièrement automatisée. L'essai et 1 'acquisition des 
données démarraient simultanément. L'asservissement de l'essai était çontrdé par le 
déplacement de I'extensomètre posé à l'avant du spécimen et fixé a un taux de 
0.2  mrn/min. L'acquisition des mesures était quant B elle eWectuee à une fréquence 
de 20 Hz. L'essai était terminé lorsque le déplacement de I'extensometre a I'avrint du 
spécimen atteignait une valeur de 3 mm. 
5.1.3 Résultats de ces essais de flexion RILEM 
a partir de ces essais. les courbes de la charge en fonction de I'ouverture moyenne de la 
fissure et de la charge en fonction de la flèche verticale peuvent être tracées. Ces courbes 
permettent de comaitre le comportement postfissuration de chacun de ces BHPFA. II 
faut toutefois interpréter ces résultats en considérant qu'il s'agit de spécimens coulés ou 
I'effet de parois peut favoriser I'orientation des fibres dans la direction de I'etfort. ce qui 
peut entraîner une surestimation de la résistance tlexionnelle du béton Bbré.  a ale ment. 
l'effet de taille doit ètre pris en compte lors de l'interprétation des résultats. Les courbes 
de la charge en fonction de l'ouverture des tissures sont présentées sur les fiyres 5 .2  a 
5.6. 
Fibres à crochets 
Figure 5.3 Essai de Fiexion RILEM sur prismes de la 1'" coulée de convenance de 
St-Jérôme 
Fibres droites à bouts aplatis 
L , ecart-type 
Ouverture de la fissure w (mm) 
Figure 5.4 Essais de flexion RlLEM sur prismes de la 2'" coulée de convenance de 
St-Jérôme 
Fibres droites à bouts aplatis 
moyenne 
écart-type 
Ouverture de la fissure w (mm) 
Figure 5.5 Essais de flexion RlLEM sur prismes de la coulée de la dalle du pont 
de St-Jérôme 
Figure 5.6 
Fibres à crochets 
écart-typ e 
U.3 1 1.3 L L.3 
Ouverture de [a fissure w (mm) 
Essais de flexion RILEM sur prismes de la coulée de la dalle du pont 
A partir de ces courbes de la charge en fonction de l'ouverture de tissure. plusieurs 
informations peuvent être tirees. malgré le fait que les valeurs de résistance sont peut-ètre 
surestimées à cause de I'effet de parois. Étant donné que l'aire de la section du prisme 
de 150x150 mm est petite. il est normal d'obtenir une certaine dispersion des résultats. 
En etl>t. pius i'airr des specimens t rs t i s  est petite. pius ia dispersion des resuitats esr 
grande. Pour pallier ce phénomène et pour obtenir des résultats plus représentatifs d'un - 
dément de béton fibre. le comité R L E M  recommande d'et'ectuer un minimum de trois 
essais et de calculer la moyenne des résistance des trois prismes testés. Egalement. a 
partir de ces courbes. le calcul de l'écart-type permet de connaître la dispersion des 
résultats. D'ailleurs. on constate que l'écart-type des résuitats des prismes provenant de 
la 1"' couler de convenance di1 pont de St-Jérome (figure 5 .3 )  est supérieur a celui des 
prismes provenant des autres coulées. Ce résultai n'est pas étonnant puisque le biton de 
tibres fabriqué lors de cette première coulée de convenance ne répondait pas aux critères 
exi-és sur le beton Rais (chapitre 3). Pour cette raison. il  est normal que les specimens 
coulés avec ce béton donnent une plus srande dispersion des résultats due. par exemple. à 
iinr teneur en air instable et à une moins bonne dispersion des fibres. Le beton de fibres 
de cette coulée n'était pas de bonne qualité. 
A l'aide des moyennes des resistances de chacun de ces BHPFh on peut comparer les 
performances de ces bétons. Tout d'abord. on remarque que les bétons fabriqués avec 
des tibres à crochets ont une résistance maximale beaucoiip plus élevée que celle des 
bétons avec tibres droites à bouts aplatis. soit de 1.5 à 2 fois supérieure. Pour de faibles 
ouvertures de tissures. leurs resistances sont nettement supérieures à celles des bétons 
avec tibres droites à bouts aplatis. ce qui peut s'expliquer par un meilleur ancrage des 
tibres à crochets et par un plus grand élancement pour ce type de fibres. Erectivement, 
les fibres à crochets utilisées dans cette étude ont un élancement de 75 tandis que les 
fibres droites à bouts aplatis ont plutôt un élancement de 50. De plus, pour les fibres à 
crochets. on constate une décroissance de la résistance après l'atteinte de la résistance 
mêuimale. Cette décroissance est due à la rupture des fibres. Par contre. la résistance du 
béton avec fibres droites à bouts aplatis demeure à peu près constante puisque les fibres. 
plutôt que de casser, perdent de leur adhérence et sont arrachées du béton. Le mode 
d'arrachement des tibres est généralement préErable à celui de la rupture des fibres. 
Les courbes de la charse en fonction de la tlèche sont quant à elles présentées aux figures 
5.7 a 5.10. Ces courbes sont semblables a celles illustrées aux figures 5.3 i 5.6 étant 
donné que. pour des raisons géométriques. I'ouverture de la fissure mestiree est liée a la 
tlèche Par contre. souvent plus d'une fissure apparaissairnt sur les spécimens. ce qui a 
pour incidence d'affecter la rigidité du spécimen. Si le prisme est moins rigide. la tlèche 
devient alors plus grande pour une mème charge. Pour cette raison. les courbes de la 
charge en fonction de la tlèche sont légèrement différentes puisque la courbe charge- 
ouverture de fissiire ne considère que la fissure au niveau de l'entaille tandis qiie la 
courbe charge-tlkçhe est affectée par toutes les fissures présentes sur le spécimen étant 
donne qu'elles ont uiir intliirncr sur sa riridit&. 
Les dispersions des résultats sont donc sensiblement les mêmes. Toutefois. l'écart-type 
des résultats provenant des prismes de la 1 "' coulée de convenance est encore plus grand. 
Selon la tlèche. la variation présente dans le béton de cette coulée est encore plus visible. 
Tout comme pour les courbes charge-ouverture de fissure, ces courbes charge-tlèche 
laissent paraitre les mêmes comportement posttissuration des fibres soit une résistance 
plus élevée est obtenue pour les fibres a crochets ainsi que l'atteinte de la rupture des 
tibres tandis qu'une résistance plus constante et un mode d'arrachement des fibres sont 
présents pour les fibres droites a bouts aplatis. 
.Uïn de pouvoir calculer la moyenne des résultats pour une flèche allant jusqu'à 3 mm. i l  
serait recommander de terminer l'essai lorsque la flèche atteint au moins 3 mm et que 
I'ouverture de la tissure est supérieure a cette mème valeur. Dans cette étude, le critère 
d'arrêt de l'essai était imposé seulement sur l'ouverture de fissure de 3 mm. 
correspondant parfois à une flèche inférieure à 3 mm. Le comité RILEM recommande 
toutefois de terminer I'essai lorsque la flèche atteint une valeur de 3 mm. sans critère sur 
l'ouverture de la fissure. 
Fibres à crochets 
c
O - - 
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Flèche A(mm) 
Figure 5.7 Essai de Flexion RILEM sur prismes de la 1'" coulée de convenance 
de St-Jérôme 
Fibres droites à bouts aplatis 1 
moyenne 
écart-typ e 
Flèche A (mm) 
Figure 5.8 Essais de flexion RILEM sur prismes de la 2""' coulée de convenance 
de St-Jérôme 
Fibres droites à bouts aplatis 
- 1  moyenne 
1 
écart-type 
0.00 1 .O0 200 3.00 4.00 5.00 
Flèche A (mm) 
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Figure 5.10 Essais de flexion RILEW sur prismes de la coulée de la dalle du pont 
de Maskinongé 
5.2 Essais de traction directe 
L'essai de traction directe est le deuxième essai retenu pour caractériser le matériau. Cet 
essai a l'avantage de fournir directement la courbe effort-ouverture de fissure du matériau 
en trxticn.  De PIUS, cette czurbe se trmshrrne ficilement en courbe contrainte- 
ouverture de fissure en divisant I'effort par la surface entaillée représentant le plan de 
mpture. Toutefois. plusieurs précautions sont à prendre lors de cet essai afin d'exécuter 
un essai valide. En plus de nécessiter un montage très rigide pour éviter la tlexion du 
spécimen lors de I'essai. I'asservissement doit être contrôlé par un équipement spécialisé 
afin de pouvoir connaitre la courbe etTort-ouverture de fissure à l'approche du pic 
d'effort a ce. malgré la grande instabilité du spécimen. Le comité RILEM TC462 
travaille actuel lement à standardiser l'essai de traction directe comme essai de 
caractérisation des bétons îibrés. ce qu i  constitue une des raisons pour laquelle cet essai a 
igalernent cité choisi pour établir le comportement postfissurûtion du BHPFX. 
5.2. I Description des spécimens 
Les essais de traction directe ont été réalises sur des spécimens carottes de BHPFA. Au 
total. 24 carottes ont été prélevées dans les spécimens de dalles 30 et 21 (figure 4.2) 
comportant des fibres à crochets. De plus, 6 carottes ont pour leur part été prélevées dans 
le spécimen de dalle coulé Ion de la 2""' coulée de convenance du pont de St-Jérôme 
(BF-STJ2); il s'agit donc de carottes avec fibres droites a bouts aplatis. Ce dernier 
spécimen de dalle avait également serti pour un essai de flexion statique. Les carottes 
ont donc été prises dans les extrémités de ce spécimen et dans le sens transversal, endroit 
qui ne devrait pas avoir été affecté par I'essai de flexion. La figure 5.1 1 montre les 
opérations de carottage tandis que les figures 5.12 à 5.14 présentent les dalles carottées. 
Figure 5.1 1 Opérations de carottage des spécimens pour la traction directe 
Figure 5.12 Dalle avec fibres droites B bouts aplatis carottée pour les éprouvettes 
25 ii 30 de l'essai de traction 
Figure 5.13 Une des extrémités de la dalle de la zkmC coulée de convenance de 
St-Jérôme carottée pour l'essai de traction directe 
Figure 5. L4 Spécimen de dalle 20 carottée pour les éprouvettes 1 B 12 et spécimen 
de dalle 21 c;irottée pour les éprouvettes 13 B 21 de l'essai de traction directe 
Etant donne que les specimens sont carottés. l'effet de parois est éliminé. Ces specimens 
sont donc plus representatifs d'un BHPFA présent dans une dalle de pont que les prismes 
de tlèsion Rilem qui sont coiilés et qui. par conséquent, obtiennent une orientation 
pretërentielle des tibres dans le sens de I'effon. Far contre. les carottes avec tibres à 
crochets proviennent des specimens de dalles situés dans la zone coulée en dernier .A ce 
moment. le rnéiange. qui avait plus de lh3O d'esistence. comportait tine faible 
maniabilité et Iütilisation abondante d'un vibrateur à aiguille était requise pour la mise 
en place du BHPFA. Le vibrateur à aiguille peut avoir modifié I'orientation des fibres et 
créé des vides ou cheminees sans fibres (Rossi. 1998). ce qui a comme incidence de 
rendre les carottes de ce béton moins représentatives d'un béton d'une vraie dalle étant 
donné la faible superficie d'une carotte. Une plus grande dispersion des résultats a donc 
probablement été engendrée. Toutefois. pour une dalle de pont. I'utilisation d'un 
vibrateur à aiguille n'influence pas la résistance de cette dernière puisque la dalle a une 
grande superficie et que les cheminées sont petites par rapport à la superticie d'une dalle. 
Les spécimens carottés pour les essais de traction directe ont un diamètre de 130.2 mm. 
Ces carottes sont ensuite sciées aux deux extrémités pour que les deux surfaces soient 
planes et parallèles. La longueur de ces carottes varie entre 130 et 150 mm. tout 
dépendant des spécimens. Ces longueurs correspondent à un  élancement de 1 O a 1-15. ce 
qui est près du rapport optimal de 1.0 pour éviter une flexion trop importante du 
spécimen et le décollement des casques dù à une trop grande proximite de la 
concentration des contraintes au niveau de I'entaille. Puisque la longueur des fibres est 
de 60 mm pour les fibres à crochets et de 50 mm pour les fibres droites a bouts aplatis. la 
longueur du spécimen est supérieure à Z fois la longueur des fibres. tel que recommande 
par I 'AFREM ( 1995). 
Les carottes sont ensuite entaillées à mi-hauteur sur toute leur périphérie et sur une 
profondeur de 14 à 17 mm. ce qui correspond à un pourcentage de 1 Lo6 à 1396 de leur 
diamètre. Cette profondeur d'entaille permet un plan de rupture avec un minimum 
d'effet parasites et la conservation d'une aire importante pour garder l'essai représentatif 
L'-WREM recommande une profondeur d'entaille correspondant à 104'0 à 1506 du 
diamètre de l'éprouvette. critère qui est donc respecté pour les essais de cette étude. 
Enfin. la largeur de cette entaille est de 1 à 3 mm. soit la largeur d'un trait de scie. 
Des spécimens sont présentés à la tigure 5.15 soit une carotte sciée pour obtenir les deux 
faces planes et parallèles à droite, une carotte entaillée à gauche. et une carotte testée en 
traction directe au centre. 
Figure 5.15 Éprouvettes carottées pour les essais de traction directe 
5.2.2 Procédure expérimentale 
Pour procéder a Iwessai de traction directe. i l  faut tout d'abord coller l'éprouvette sur des 
casques d'aluminium. Les casques d'aluminium utilisés pour ces essais avaient u n  
diamètre et une longueur de l50 mm. Idéalement. le diamètre des casques d'aluminium 
devrait ètre identique à celui de l'éprouvette pour permettre un  meilleur centrage et éviter 
la tlexion parasite. DU a l'équipement disponible. le diamètre des carottes était inférieur 
a celui des casques d-aluminium. soit 130.2 mm plutôt que 150 mm. La longueur des 
casques utilisés correspond à la longueur minimale recommandée par l'.WREM et 
permet un champ de contraintes uniforme au niveau du collage. La colle employée est 
une colle a prise rapide de type méthacrylate à deux composantes : un produit pulvérulent 
et un liquide. Ce collase assure un encastrement de la carotte au casque d'aluminium 
pour empêcher la rotation et le casque est quant à lui visse à la presse. 
L'etYirt d e  traction est appliqué au moyen d'un système de chargement composé d 'un 
vérin d'une capacité de 250 kN en traction et 3 54 kN en compression. ayant une course 
maximale de I E O  mm. et d'une cellule de charge calibrée sur une plage de 122 hi. une 
optimisation électronique permettant d'obtenir un  signal plus propre. Cette ce1 
charge présente une erreur de non linéarité de 0.06?41 sur sa capacité totale. Une pl 
montage est présentée à la figure 5.16. 
Figure 5.16 Montage expérimental de l'essai de traction directe 
Les mesures effectuées lors de ces essais sont les ouvertures de la fissure au niveau de 
I'entaille. L'ouverture de la fissure est mesurée à I'aide de deux capteurs de déplacement 
LVDT et d'un extensomètre de type (( clip jauge ». Les deux LVDT sont fixés à des 
anneaux de PVC de 160 mm de diamètre interne placés quant à eux de part et d'autre de 
l'entaille. à une distance de 38 mm l'un de l'autre. à I'aide de vis. La plage linéaire de 
ces LVDT est de  K2.5 mm avec une erreur de non linéarité maximale de 0.005 mm sur 
leur plage totale de travail. 
Pour sa part. I'extensomètre est positionné entre deux plaquettes d'acier collées a 5 mm 
de distance sur le béton. de chaque cdté de l'entaille. Cet instrument mesure une 
ouverture de l'entaille maximale de 6 mm. Les trois instruments servant a mesurer 
l'ouverture de la tissure sont poses à 120" pour mesurer la non uniformité de l'ouverture 
de tissure U n  croquis des positions de ces instruments est présenté à la tigure S. 17 tandis 
qu'une photo montre I'estensomètre et un des LVDT a la figire 5 18. Le second LVDT 
se trouve à 110" de ces deus instmments.  tant donné que ces trois instruments ne sont 
pas mus disposes a la mèrne distance du centre de la carotte. l'ouverture de la fissure au 
centre de l'éprouvette est calculée à I'aide de l'équation suivante : 
Les paramètres wLXnu.. WLL-DTI. WLLDR et wclip correspondent respectivement à I'ouverture 
de la fissure au centre de I'éprouvette. I'ouverture lue par un des LVDT, l'ouverture lue 
par le second L W T  et I'ouverture lue par I'extensométre. Les diamètres intérieurs des 
anneaux et le diamètre de la carotte sont symbolisés pour leur part par t$,,,, et cbLmne. 
Epalement. LmaU-L\.DT est Iâ distance entre l'intérieur de l'anneau vis-à-vis 
l'extensornètre et la ligne perpendiculaire joignant les deux LVDT. Enfin. LI est la 





Extensomètre de type 
"clip gauge" 
Figure 5.17 Croquis de la position de l'instrumentation 
Figure 5.18 Instrumentation utilisée lors de l'essai de traction directe 
Avant de commencer un essai. les surfaces de l'éprouvette de béton ainsi que ceiles des 
casques d'aluminium doivent être nettoyées avec de l'acétone. Ensuite. on procède au 
collare. étape réalisée de la mème façon que celle présentée dans Dzeletovic et 
Massicotte ( 1998). à l'exception qu'aucune charge n'est appliquée sur l'éprouvette lors 
de ce collage. L'essai de traction directe est entièrement automatisé et est démarré au 
même moment que I'acquisition des données L'asservissement est contrôlé par la 
mesure de l'ouverture de la fissure de I'extensomètre de type (( clip gauge » et doit suivre 
les indications de I'AFREM données au tableau 5.2. L'acquisition des mesures est quant 
à elle effectuée à une fréquence de 20 Hz. Toutefois, une acquisition effectuée a une 
tiéquence de 1 Hz aurait été sufisante. En effet, I~asservissement de l'essai doir être 
effectué à une vitesse d'ouverture de fissure très basse afin de pouvoir obtenir le 
comportement du matériau à la fissuration. Par contre, I'acquisition des domees n'a pas 
a ètre aussi élevée. L'essai est terminé lorsque l'ouverture de fissure mesurée par 
I'extensomètre atteint 3 mm. II serait cependant préférable d'arrêter l'essai lorsque la 
moyenne ajustée des trois instruments est de 3 mm. 
Tableau 5.2 Vitesses de I'ouverture de h fissure s u  niveau de l'entaille suggéré 
par l'A FREM 
L'ne fois I'essai terminé. on amenr: I'eprouvette de béton i la rupture complète afin de 
séparer les deus iiioities de la carotte. On dévisse les casques et on en dicolle les deux 
moitiés de I'tiprouvrtte à l'aide de coups de marteau. 
Ouverture de la fissure à l'entaille (mm) 
Vitesse d'ouverture ( p d r n i n )  
52.3 Résultats de ces essais de traction directe 
A partir de ces essais. les courbes de la charse en fonction de l'ouverture de la fissure 
calculée au centre de la carotte ont été tracées. Ces graphiques peuvent ètre consultés 
dans le rapport des résultats des essais de fatigue et de traction directe. Bélanger (2000). 
Ensuite. les demi-carottes ont été examinées pour mesurer l'aire ayant contribué à la 
rupture afin de calculer la contrainte de traction. L'orientation des tibres et leur mode de 
rupture ont aussi été observés. Ces détails sont présents dans le rapport mentionné ci- 
haut. 
O à O  1 1 O l a i  
Malgré les précautions prises pour éviter la tlexion de la carotte lors des essais de traction 
directe, une cenaine flexion est toujours présente avant que la fissure n'ait complètement 
traversé l'entaille. En effet, puisque Ie béton n'en pas un matériau homogène et que les 
1 à 3  
200 5 1 O 0  
fibres sont distribuées de façon aléatoire. mème s'il s'agit d'une bonne dispersion des 
fibres. il faut s'attendre à ce que la fissure initiale ne soit pas uniforme dans toute 
l'entaille. La carotte travaille alors légèrement en flexion en plus d'en traction directe 
jusqu'à ce que la fissure ait compléternent traverse la surface au niveau de l'entaille. Une 
fois la carotte compiètement fissurée, seule la traction uniaxiale demeure. Par contre. si 
la rigidité du montage n'est pas assez grande et si l'encastrement des casques n'est pas 
parfait. une plus _grande flexion peut survenir et fausser les résultats de l'essai. Pour 
s'assurer de la validité des résultats d'un essai de traction directe et pour normaliser cet 
essai. le comité RILEM a surgéré des critères limitant la tleltion de I'eprouveite. Ainsi. 
la mesure de I'ouverture de fissure lue par chacun des instniments a la fin de l'essai ne 
doit pas différé de plus de 1096 par rapport à I'ouverture de la tïssure calculée au centre 
de l'éprouvette. Ce pourcentage est actuellement i l'étude par le comité RILEM et reste 
toutefois à confirmer. Malheureusement. pour ce qui est des essais de traction directe 
effectués dans cette étude. une tlesion trop importante semble ètre présente. 
Eifectivement. les critères imposés par le comité RILEM pour limiter la tlesion ne sont 
pas respectés. Un manque de rigidité dans le montage ou un mauvais encastrement des 
casques peut Stre la cause de cette tlexion. Par conséquent. pour une ouverture de fissure 
donnée. les resistances obtenues lors de ces essais ne correspondent pas tout à fait aux 
résistances réelles en traction du béton iibte. 
Également. les courbes brutes présentées dans le rapport des résultats des essais de 
fatigue et des essais de traction directe (Bélanser. 2000) comprennent les déformations 
élastiques du béton. De plus. la courbe complète est tracée c-est-à-dire que l'ouverture de 
la fissure calculée au centre y est indiquée comme si la fissure traversait l'entaille dès le 
départ. Pourtant, lors de l'initiation de la fissure. certains instruments mesurent des 
déplacements en compression, ce qui prouve que la fissure n'a pas traversé l'entaille et 
qu'il y a présence de flexion. L'ouverture de la fissure au centre devrait alors plutoi ètre 
calculée à partir du moment où elle traverse entièrement l'entaille. Un traitement des 
données a donc été fait pour obtenir une meilleure interprétation de ces courbes. Les 
résultats de l'essai de traction directe réalisé sur la carotte 15. présentés à la figure 5 19. 
sont utilisés à titre d'exemple afin d'expliquer ce traitement. 
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Figure 5.19 Résultats de l'essai de traction directe de l'éprouvette 15 
Sur la figure 5.19. on constate qu'un des LVDT mesure un déplacement en compression 
au début de l'essai tandis que les deux autres instmments mesurent des déplacements en 
traction. Ces résultats indiquent qu'il y a de la flexion dans l'éprouvette. Egalement. tant 
que le LVDT mesure un déplacement en compression. cela signifie que la fissure n'est 
pas ouverte de ce côté et donc que la fissure n'a pas traversé la région au niveau de 
l'entaille. Lorsque ce LVDT commence à lire une ouverture de fissure positive, la fissure 
a donc traversé entièrement la surface au niveau de ITentailIe. Selon le comité EULEM. 
les mesures prises avant ce point. soit avant environ 34 W dans cet exemple. ne 
devraient donc pas ètre indiquées et la courbe de la fissure calculée au centre de la carotte 
devrait commencer à cette charge pour une ouverture de fissure de O mm. Toutefois. 
mèmr en utilisant cette façon de procéder qui demande l'analyse de chacun des 
instruments. les courbes tracées ne seraient pas exactes étant donne que les résultats de 
cette itude sont faussés à cause d'une tlexion trop importante. Pour cette aude, i l  a donc 
p h o t  été choisi de débuter la courbe de la Fissure calculée au centre de I'éprouvette a la 
charge maximale atteinte lors de l'essai. Etant donné que le dosage en fibres utilise ne 
peut donner qu'un comportement adoucissant du béton. c'est-à-dire que la résistance 
après la fissuration du béton diminue. il semble approprié d'estimer ces courbes a partir 
de la charge maximale. Une augmentation de la résistance après la tissuration est plutôt 
appelée comportement durcissant et n'a lieu que pour des dosages très élevés en fibres. 
Par conséquent. les domees mesurées avant l'atteinte de la charge maximale sont 
tronquées et la courbe débute avec la charge maximale correspondant à une ouverture de 
fissure de O mm. Ces nouvelles courbes. qui utilisent la moyenne ajustée des trois 
instruments. surestiment la résistance pour une ouvenure de fissure donnée par rapport 
aux courbes tracées avec un traitement de données basé sur les lectures positives des trois 
instruments. Cependant. pour l'usage des résultats réalisé Ion de cette étude (chapitre 6). 
la méthode de la charge maximale est satisfaisante. La courbe tronquée des résultats de 
l'essai de traction directe de la carotte 15, débutant avec la charge maximale atteinte, est 
présentée à la figure 5.20. La courbe présentée est toutefois celle de la contrainte en 
fonction de l'ouverture des fissures plutôt que ceile de la charge en fonction de 
l'ouverture de la fissure. Cette courbe demeure proportionnelle à la courbe charge- 
ouverture étant donné que pour obtenir la contrainte. on ne fait que diviser la charge par 
l'aire ayant contribue a la rupture. 
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Figure 5.20 Courbe tronquée des résultats de la carotte 15 et débutant à la 
contrainte maximale 
Des essais de traction directe effectués sur les spécimens de fibres à crochets. 20 essais 
ont été juges valables et leurs résultats traités sont présentés à la figure 5.21. Toutefois. 
certains essais ant dû être arrêtés avant l'atteinte d'une ouverture de 3 mm sur 
I'extensomètre à cause d'une instabilité du spécimen ou d'une fissuration hors de 
l'entaille. Pour cette raison, plusieurs courbes ne sont pas tracées jusqu'a une ouverture 
de 3 mm. Egalement. lorsqu'une instabilité du spécimen est survenue lors de l'essai et 
qu'il a tout de mème été possible de poursuivre. les résultats liés à cette instabilité ont été 
remplacés par un plateau reliant les résultats prélevés avant et apres cette instabilité. 
L.a figure 5.21 démontre que lorsque la fissure commence a ouvrir. la résistance en 
traction diminue et ce. jusqu'a la tin de l'essai. Aucun plateau de résistance semble ètre 
atteint. La résistance diminue étant donne que les tibres perdent de leur adhérence et que 
plusieurs cassent. Pour ces specirnens. il a été noté qu'une proportion de 25?0 des fibres 
a atteint la nipture tandis que l'autre 7% a plut& été arrachée du bkion. L e  mode de 
nipture des ti bres privilégié est le mode d'arrachement. 
Egalement. cette figure permet de constater une grande dispersion des résultats. Cette 
dispersion peut etre liée à plusieurs causes. Premièrement. les éprouvettes utilisées ne 
comprenaient pas toutes la même répartition des fibres ni la mème orientations des fibres. 
Plus les fibres étaient nombreuses et orientées perpendiculairement à I'entaille. soit dans 
la direction de l'effort, meilleure était la résistance postfissuration. De plus. une 
répartition uniforme améliorait la résistance en traction. Plus de détails concernant la 
répartition et I'onentation des fibres de chacune des éprouvettes sont indiqués dans le 
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Figure 5.21 Résultats des essais de traction directe sur les carottes de fibres à 
crochets 
Une des causes de la disparité des spécimens est la provenance de ces carottes. Comme 
mentionné à la section 5 2 . 1 .  ces éprouvettes ont été carottées dans des spécimens de 
dalles coulés avec un mélange peu maniable dû a un délai important entre le début du 
malaxage du béton et sa mise en place dans cette portion du coffrage. L'utilisation d'un 
vibrateur à aiguille a alors été grandement requis et a probablement engendré des vides et 
modifié l'orientation des fibres dans le béton. Lrn mode de vibration externe aurait été 
préférable et aurait probablement diminué cette dispersion des résultats. Ainsi. puisque 
les tibres ont tendance à avoir une orientation préférentielle dans le sens de Iëcoulement 
du béton. les fibres auraient conserve leur orientation de départ qui risque d'être plus 
proche de la direction de l'effon dans la carotte. Esalement. une meilleiire dispersion 
des tibres dans chacune des carottes en serait survenue étant donné l'absence de vides 
créés par le vibrateur à niyille. 
Entin. la taille des spécimens joue u n  rde important dans la dispersion des résultats. 
Effectivement. i l  est difficile d e  transposer le comportement d'une carotte de 13309 mm2 
a une dalle. Si on considère qu'un spécimen de 500xZ00 mm de section peut représenter 
le comportement d'une dalle en flexion et que son axe neutre est environ au deux tiers de 
sa hauteur. alors on peut dire qu'une superficie de 67000 mm2 de ce spécimen est en 
traction. Cette superticie est grandement superieure à celle de l'aire des éprouvettes 
utilisées dans cette étude. [I est donc nécessaire de regouper les résultats de plusieurs 
carottes et d'en effectuer la moyenne pour s'approcher du comportement réel d'une dalle. 
En regroupant ces résultats. la dispersion est ainsi diminuée. Le calcul de I'écart-type est 
présente en annexe pour différents regoupernents de carottes soit des groupes de 2. 4. 5 
et 10 éprouvettes carottées cote-a-cote. Ces regroupements indiquent généralement une 
diminution de 1 'écart-type soit une moins grande dispersion des résultats. 
Pour obtenir une aire en traction équivalente à celle d'une section de dalle en flexion de 
500x200 mm. on doit regrouper 5 carottes de 130.2 mm de diamètre. Par conséquent, 
pour évaluer la dispersion des résultats des essais de traction directe effectués lors de 
cette étude. on présume que l'écart-type est celui trouvé pour les regroupements de 5 
carottes (66545 mm2) présenté a la figure 5.27. 
I 
I Aire = 66545 mm2 I 
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Figure 5.22 Résultats des essais de traction directe sur éprouvettes avec fibres 6 
crochets, regroupés par 5 carottes 
Pour leur part, les résultats traités des essais de traction directe sur les six éprouvettes 
avec fibres droites à bouts aplatis sont présentés à la figure 5.23 .  Un essai a dû être arrète 
avant I'atreinte d'une ouvertiire de 3 mm sur I'extensometre a cause du décollement d'un 
casque d'aluminium. La courbe correspondant à cet essai n'est donc pas tracée jusqu'à 
une ouverture de 3 mm. Egalement. une instabilité du spécimen est survenue lors d'un 
second essai alors les résultats iiés à cette instabilité ont été remplacés par lin plateau 
reliant les résultats obtenus avant et après cette instabilité. 
Les résistances atteintes à la fissuration. soit les résistances de départ sur la tigure 5 3. 
sont moins élevées que celles obtenues lors des essais réalisés sur les carottes avec tibres 
à crochets. Cette différence est normale étant donne que la resistance en compression du 
béton est plus élevée pour les carottes avec tibres a crochets que pour les carottes avec 
tibres droites a bouts aplatis ( S7 klPa vs 62 MPa). ce qui  influence aiissi la resistance en 
traction. Toutefois. pour la majorité des essais effectués sur les eprouvettes avec tibres 
droites avec bouts aplatis. la resistance postfissuration décroit beaucoiip moins 
rapidement que celle des carottes avec tibres à crochets (tigure 5 21). La resistance 
postfissuration reste plut& stable. Cette stabilité peut-ètre expliquée par le mode de 
rupture des fibres. soit un mode d'arrachement. qui permet aux tibres de continuer i 
reprendre I'effon de traction. Les fibres perdent de leur adhérence et sont arrachées 
progessivement du béton plutôt que de casser. ce qui est préférable. Par contre. deux 
essais ont perdu de la résistance subitement avant d'atteindre un plateau de résistance 
beaucoup moins élevée. D'autre essais seraient à réaliser atin de savoir si ce 
comportement est caractéristique de ce type de béton de fibres ou s'il s'agit de carottes 
non représentatives et de résuItats à éliminer. 
Une grande dispersion est encore présente principalement due à la taille des spécimens 
testés. Pour cette raison. les résultats des cinq éprouvettes devraient être regroupés afin 
d'en obtenir la moyenne. ce qui serait plus représentatif du comportement d'une dalle 
étant donnée l'aire équivalente obtenue. Toutefois, afin d'utiliser les résultats de toutes 
les carottes testées. l'aire de ces six éprouvettes est mise ensemble. On obtient alors une 
aire équivalente de 79854 mm2 supérieure à la portion de l'aire en traction d'une dalle en 
flexion de section de 500x200 mm. Étant donné que trop peu d'essais ont été réalisés sur 
ce type de carottes, l'écart-type n'est pas calculé. Effectivement. pour être représentatif. 
plusieurs autres essais auraient dù être effectués pour pouvoir calculer la moyenne des 
résultats par groupe de cinq éprouvettes et ainsi connaitre l'écart-tvpe. 
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Figure 5.23 Résultats des essais de traction directe sur les carottes de fibres 
droites avec bouts aplatis 
5.3 Sommaire 
D'après les résultats des essais de flexion FULEM. on remarque que les bétons avec fibres 
à crochets ont une résistance flexionnelle maximale beaucoup plus élevée que celle des 
bétons avec tibres droites à bouts aplatis. soit de I'ordre d'une fois et demie à deux fois. 
Les fibres à crochets offrent probablement un meilleur ancrage permettant d'augmenter la 
resistance pour reprendre les efforts. Également. les tibres à crochets ont un Ciancement 
plus élevé que celui des tibres droites à bouts aplatis donc pour un mème dosage. plus de 
fibres sont présentes dans le béton avec l'usage de tibres à crochets. Par conséquent. les 
chances que la fissure initiée a l'entaille soit interceptée par plus de tibres sont plus 
 rande es et donc I'efticacité des tibres dans le béton est accrue. Cependant. la resistance - 
du btiton de tibres à crochets diminue après son pic de résistance a cause d'une rupture 
des fibres. En &et. ce type de tibres comporte un si bon ancrage dans u n  BHP que les 
fibres se cassent plutôt que d'ètre arrachées du béton. Pour pallier ce problème. le 
fournisseur de tibres offre maintenant des tibres à plus haute résistance. Quant a lui. le 
béton avec tibres droites à bouts aplatis conserve une résistance plus constante après son 
pic de resistance. Plut& que de casser. les fibres perdent gaduellement leur adhérence 
leur permettant de maintenir leur résistance jusqu'à ce qu'elles soient complètement 
arrachées du béton. Ce mode de rupture est le mode favorisé pour les fibres. 
Toutefois, les résistances obtenues à l'aide des essais de flexion RILEM sont à considérer 
avec prudence étant donné que les spécimens sont coulés et que, par conséquent. I'effet 
de parois peut entrainer une surestimation de la résistance flexionnelle. su ale ment, 
puisque les dimensions géométriques du spécimen affectent les résultats, I'effet de taille 
doit ètre considéré dans l'interprétation des résultats. Le comité RILEM recommande un 
minimum de trois essais de flexion afin de connaître la résistance flexionnelle moyenne. 
Pour les essais de traction directe. les mèmes comportements observés lors des essais de 
flexion R a E M  sont associés a chacun des types de fibres. Effectivement, la résistance 
maximale atteinte est plus élevée pour le béton avec fibres à crochets que pour celui avec 
fibres droites à bouts aplatis. Par contre. étant donné que pour l'essai de  traction directe. 
seul le comportement en traction du matériau est considéré et non pas le comportement 
flexionnel de l'élément structural comme pour l'essai de tlexion RCLEiLf. la résistance 
maximale atteinte ne dépend que de la résistance a la fissuration du béton lui-mème En 
effet. avec des dosases de I'ordre de 80 kg/m3. les fibres n'augmenteront pas cette 
résistance mais vont plutôt agir au niveau de la résistance postfissuration. Tout comme 
pour les essais de fiexion RiLEM. les bétons avec Rbres à crochets présentent une 
décroissance de la résistance tandis que les bétons avec fibres droites a bouts aplatis 
offrent une résistance posttissuration plus stable mais plus faible pour de faibles 
ouvertures. Les raisons de ces ditTirences sont les mêmes que celles mentionnées pour 
I'essai de  flexion RiLEh.1 soit de meilleurs ancraos et élancements pour les tibres à 
crochets tandis qu'un meilleur mode de rupture par arrachement plut& que l'atteinte de la 
nipture des fibres pour les tibres droites à bouts aplatis. 
L'essai de traction directe permet d'obtenir le comportement en traction du materiau sans 
égard aux dimensions du spécimen. Aucun effet de taille n'est donc à considérer lors de 
l'interprétation des résultats. Toutefois. la fiesion de I 'éprouvette en traction doit ètre 
faible. critère qui nëtait pas respecté dans les essais réalisés dans cette étude. Également. 
puisque les éprouvettes sont carottées. l'effet de parois est absent alors les résultats sont 
plus représentatifs que ceux des essais de tlexion RILEM. 
Enfin. étant donné que les spécimens de traction directe sont petits par rapport à une 
section de dalle, les essais doivent être regroupés pour obtenir une aire équivalente à cette 
section de dalle en traction. Pour cette étude, cinq éprouvettes devaient ètre testées pour 
équivaloir à un essai de traction sur une section de dalle. Par conséquent. pour connaitre 
la dispersion et la résistance moyenne du BKPFA, de nombreuses carottes doivent donc 
etre testées. Les vingt carottes testées dans cette étude correspondent à quatre essais de 
traction directe. Les courbes correspondantes à ces quatre essais permettent de comaitre 
la dispersion des résultats. Pour caractériser le matériau. il faut donc faire beaucoup plus 
d'essais de traction directe que d'essais FULEM. Le nombre d'essais de traction directe 
dépend de l'aire des carottes et de I'aire de l'élément représenté. Quant à lui. I'essai de 
flexion RILEM doit toujours être d'un minimum de trois, peu importe l'aire de l'élément 
a représenter. 
CHAPITRE 6 
ANALYSE DES RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX ET 
DÉTERMINATION D'UN COEFFICIENT DE TENUE $r POUR LES 
FIBRES 
Ce chapitre traite de I'ansl yse des résultats expérimentaux obtenus lors de cene étude et 
de la détermination d'un coetXcient de tenue +r pour les fibres. Ces analyses seront 
rttéctuees au moyen de méthodes existantes esposées au chapitre 2 mais également a 
I'aide du programme M-Psi de Massicotte (2000) mis au point pour cette itude Les 
calciils de la résistance poatissuration en traction du béton de fibres seront d'abord 
presentés Ensuite. 1 'évaluation de la résistance tlexionnelle des spécimens de dalles 
testes sera effectué et les résistances flexionnelles obtenues expérimentalement et 
analytiquement seront comparées. Le chapitre poursuivra avec une validation des essais 
de flexion RILEM à partir des essais de traction directe. Finalement. à I'aide d'une 
méthode statistique et des résultats obtenus lors des essais structuraux et de 
caractérisation du matériau. lin coefficient de tenue iDr sera déterminé pour les fibres. 
6.1 Calculs de la résistance postfissuration en traction oh, du béton fibré 
La première étape a effectuer pour évaluer la capacité flexionnelle d'éléments de BHPFA 
est de déterminer la résistance postfissuration en traction O,, du béton fibré. Différentes 
façons d'évaluer cette résistance existent. La résistance postfissuration en traction du 
BHPFA utirisé dans cette étude sera calculée à l'aide de deux méthodes énoncées au 
chapitre 2. soit I'équation proposée par Swamy et al. (1993) et la méthode de calculs 
basée sur les résultats d'un essai de flexion RiLEM. De plus, la résistance postfissuration 
déterminée par les essais de traction directe sera retenue. 
6.1.1 Calculs de Ir contrainte am selon l'équation de Swamy et al. (1993) 
L'équation de Swamy et al. a été présentee au chapitre 2. Cette équation se lit comme 
suit: 
ou A RI est le facteur de fibres égal a 
Cette équation tient compte d e  nombreus paramètres soit df. pf et C J ~  qui correspondent 
respectivement a la longueur. au diamètre. au pourcentage en volume de beton. et à la 
résistance en traction des fibres. De plus. I'adhérence des fibres dans le béton est 
considérée par les facteurs i h  et kf qui représentent la résistance à l'adhérence des tibres 
et le facteur d'adhérence selon le type de fibres. Enfin. 1,. la longueur critique des fibres. 
représente la longueur maximale d 'une  fibre pour que son mode de rupture soit par 
arrachement du beton. 
Pour les tibres à crochets utilisées. presque tous ces paramètres sont connus. En effet : 
I f  = 60 mm 
df = 0.80 mm 
~b = 1035 MPa 
pf = 0.0 1 ( 1 .Ooh de fibres) 
kf = 1.0 pour les fibres à crochets 
Toutefois, la résistance à I'adhérence r b  de la fibre dans la matrice est inconnue mais il 
est possible de l'évaluer. Lors des essais de flexion RILEM et de traction directe, 
plusieurs fibres à crochets se rompaient. Si les fibres cassaient plutôt que d'être 
arrachées. on peut en conclure que la longueur de la fibre est supérieure ou éeale à la 
lonyeur critique. L'équation de la longueur critique est celle-ci : 
On peut alors poser II. 2 1, et: 
Ce qui  donne : 
Dans les calculs. la résistance à 1-adhérence sera donc p i s e  comme étant 6 9 MPû mais 
elle est probablement supérieure à cette valeur. A partir des équations 6.1 et 6.2. on 
trouve alors ceci: 
Par conséquent. la résistance postfissuration a, pour le BHP avec fibres a crochets est 
évaluée à une vaIeur constante de 2.12 bPa. 
Le même calcul est aussi à réaliser pour obtenir la résistance postfissuration en traction 
du béton fibré avec fibres droites à bouts aplatis. Cette fois. tous les paramètres sont 
connus. Puisque la résistance à l'adhérence ~b dépend surtout de la matrice de béton, on 
adopte la valeur calculée pour les fibres à crochets puisqu'il s'agit encore une fois d'un 
BHP. Cette résistance est diminuée par le facteur d'adhérence kf qui tient compte du type 
de fibres. Pour une fibre à crochets. ce facteur est égal a 1.0 tandis que pour une fibre 
droite, i l  est plut6t égal à 0.5. &nt donné que la fibre est droite avec bouts aplatis. ce 
qui augmente son adhérence par rapport à une fibre droite, on assume une valeur de 0.75 
pour le Facteur kr. Les valeurs de tous les paramétres sont donc les suivantes : 
Ir = 50 mm 
dr = 1.0 mm 
oh = 1150 h P a  
Pr = 0.01 (1.0°6 de tibres) 
kt. = 0.75 pour les tibres droites à bouts aplatis 
q, = 6.9 MPa 
Le calcul de la longueur critique est. avec I'équation 6.3 
Les équations 6.1 et 6.2 permettent de trouver : 
La résistance postfissuration oiu du BKP avec fibres droites à bouts aplatis est donc 
évaluée à une valeur constante de 1 .O6 bWa. 
En résumé. les résistances postfissuration des BHPFA de cette étude calculées avec 
L'équation de Swamy et al. ( 1993) sont données au tableau 6.1. 
Tableru 6.1 Résistance postfissuration des BAPFA calculée avec l'équation de 
Swamy et al. (1993) 
6.1.2 Calculs de la contrainte on, selon Is méthode proposée par le comité 
RILEM ( 1999) 
Type de fibres 
fibres à crochets 
fibres droites a bouts aplatis 
La méthode proposée par le comité RILEM TC 162-TDF est présentée au chapitre 2 
Cette méthode repose sur les résultats obtenus lors d'un essai de flexion sur prisme 
RILEM. soit la courbe charge-tlèche verticale. En suivant les étapes de calculs de cette 
méthode. on obtient une courbe de la réponse postfissuration de la contrainte en traction 
en fonction de la déformation. Cette déformation est limitée à 0.0 1. 





Le calcul est d'abord effectué pour un BHP avec fibres à crochets. On utilise alors la 
courbe charge-flèche verticale moyenne des prismes provenant de la coulée de la dalle du 
pont de Maskinongé. Les différentes régions D ~ ~ ~ . ~ . ~ .  D ~ . ~ ~ ~ ,  D ~ ~ ~ . ~  et D'BZ.J.II sont 
représentées aux figures 6.1 et 6.2. 
Reche A (mm) 
r Figure 6.1 Régions D ~ ~ ~ J  et D BUJI ~ ê ~ i l n t  PU calcul de O,,, du BHP avec fibres ii 
crochets pour ln méthode proposée par le comité RILEM 
45 I 
flèche A (mm) 
Figure 6.2 Régions D : ~ ~  et  D ~~~~ servant au calcul de oh, du BBP avec fibres à 
crochets pour la méthode proposée par le comité RILEM 
A l'aide des équations 2.8 et 2.9 présentées au chapitre 7. on calcuie la force moyenne 
f f correspondant à chacune des régions D~~~~~ et D B ~  où les aires de D B z j j ,  D B Z ~ ,  
f D~~~~ et D 8 u . n  sont: 
Donc 
.A partir de ces forces. on peut calculer les contraintes équivalentes teq.5 et GyJ avec les 
iquations 2.10 et 2.1 1 .  
Enfin. ces contraintes permettent de tracer le diagramme de la contrainte en traction en 
fonction de la déformation selon le modèle de la figure 2.5. Toutefois. les coetKcients fi 
de ce modèle sont pris comme étant 1.0 afin d'adapter le modèle à la norme canadienne. 
Les facteurs yd sont généralement utilises dans la norme européenne. De plus. la 
contrainte maximale f&&, représentant la fissuration, soit le premier point du modèle. 
est remplacée par la valeur 0 . 4 K q u i  est la contrainte de fissuration dans la norme 
canadienne des ponts. Cette modification permet de respecter les hypothèses de la norme 
canadienne des ponts. 
La courbe obtenue pour le 9HP avec fibres à crochets a partir de l'essai de tlexion 
REEM sur les spécimens provenant de la coulée de la dalle du pont de Maskinongé est 
présentée à la figure 6.3. 
Déformation E (*IO-3) 
Figure 6.3 Courbe de la contrainte en traction en fonction de Ir déformation pour 
le BEP avec fibres si crochets 
En théorie. la valeur de la contrainte du premier point du diagramme devrait être égale a 
la valeur de la contrainte de fissuration calculée selon la norme canadienne des ponts. soit 
04Jf qui donne dans ce cas-ci 3.00 MPa. Par contre. puisque cette valeur est 
inférieure B 0 . 4 5 f , ~  et que le comportement du BHPFA est adoucissant. il a été convenu 
de conserver la valeur de 0.45fq2 comme valeur du premier point. Pour ce béton. la 
contrainte de fissuration calculée selon la norme n'est peut-être pas représentative. 
Ces calculs doivent ézaiement être faits pour le BHP avec fibres droites a bouts aplatis. 
Cette fois. les résultats obtenus lors des essais de flexion RILEM sur les prismes de la 
deuxième coulée de convenznce sont utilisés afin de calculer la courbe de la contrainte en 
traction en fonction de la déformation. Les zones DfBzi, IIfBzrii, DfazJJ et DL.~ sont 
donc déterminées à partir de la courbe moyenne charge-flèche verticale de ces essais et 
illustrées aux figures 6.4 et 6.5. 
flèche LI (mm) 
Figure 6.4 Régions D~~~~~ et D ~ ~ ~ ~ J ~  servant au calcul de o m  du BHP avec fibres 
droites B bouts aplatis pour ia méthode proposée par le comité lULEIlI 
fleche J (mm) 
Figure 6.5 Régions D~~~~ et D~~~~~ servant au calcul de om du BHP avec fibres 
droites à bouts aplatis pour !a méthode proposée par le comité FULEM 
Les aires de chacune de ces régions sont les suivantes 
Les forces Fz et F, sont alors : 
Les calculs des contraintes éq~iivalentes et donnent : 
Par conséquent. le diagramme de la contrainte en traction en fonction de la déformation 
peut être tracé selon le modèle proposé à la figure 2.5, avec les modifications 
mentionnées pour le diagramme du BHP avec fibres à crochets. La courbe contrainte en 
traction-déformation pour le BHP avec fibres droites à bouts aplatis, basée sur les 
résultats du béton de la deuxième coulée de  convenance du pont de St-Jérôme, est 
présentée a la figure 6.6. 
O 2 4 6 8 10 12 
Déformation E ( Y O - 3 )  
Figure 6.6 Courbe de la contrainte en traction en fonction de la déformation pour 
le B H P  avec fibres droites 1 bouts aplatis 
6.1.3 Calcul de la contrainte C T ~ ,  avec les résult:its des essais de traction directe 
La contrainte postfissuration en traction q,, peut ètre prise directement des essais de 
traction directe sur carottes entaillées. Les rgsuitats des essais de traction directe sur des 
carottes de tibres a crochets et sur des carottes de tibres droites à bouts aplatis sont 
présentés au chapitre 5. La courbe moyenne contrainte en traction-ouverture de fissure 
pour chacun de ces deux types de fibres est illustrée aux figures 6.7 et 6.8. Les carottes 
de fibres à crochets proviennent de dalles fabriquées avec le même béton que celui des 
spécimens de dalles testés en flexion tandis que les carottes de fibres droites a bouts 
aplatis ont été p k s  dans une dalle fabriquée lors de la deuxième coulée de convenance 
du pont de St-lér6me. 
1 Fibres à crochets 1 
Ouverture de fissure w (mm) 
Figure 6.7 Courbe de la contrainte postfissuntion en traction <r,en fonction de 
l'ouverture de la fissure pour le BAP avec fibres d crochets 
Fibres droites à / bouts aplatis 
Ouverture de la fissure w (mm) 
Figure 6.8 Courbe de la contrainte postfissuration en traction oh en fonction de 
L'ouverture de la fissure pour le BHP avec fibres droites A bouts aplatis 
Ces graphiques présentent la resistance postfissuration en traction nt,., jusqu'à une 
ouverture de fissure de 3 mm. Toutefois. les fibres apportent encore une certaine 
résistance après une ouverture de 3 mm. Pour un des essais de traction directe. la 
carotte 12 avec fibres à crochets. I'acquisition des données a été effectuée jusqii'à la 
rupture. Malheureusement. après une ouverture d'environ 4.5 mm. la plage de lectures 
des instruments était dépassée. Par contre. en extrapolant les données recueillies pour cet 
essai. on peut présumer que les tibres utTrent une résistance jusqu'à une ouverture de 
fissure de 6 mm. Cette hypothèse condi.iit probablement a une résistance inférieure a la 
réalité mais est du moins conservatrice. Pour cette raison, i l  sera considéré que les tibres 
offrent une résistance décroissante et de façon linéaire de 3 à 6 mm d'ouverture de 
tissure. Les résultats de  l'essai de traction directe sur la carotte 12 peuvent ètre consultes 
dans Ir rapport des essais de fatiye et de traction directe. Bélanger (2000). 
Egalement. afin de pouvoir évaluer la résistance flexionnelle di1 BHPFA pliis facil m e n t  
a I'aide de la courbe moyenne obtenue des essais de traction directe. cette courbe a kt6 
simplitiée en six sesments de droite. Les courbes simplitïées de la contrainte at,, en 
fonction de l'ouverture de la fissure pour le BHP avec tibres à crochets et pour le BHP 
avec fibres droites à bouts aplatis sont présentés aux tigiires 6.9 et 6 10. 
IFibres a crochets 1 
Ouverture de fissure w (m) 
Figure 6.9 Courbe simplifiée de Ir contrainte postfissuration en traction ot. en 
fonction de l'ouverture de fissure pour un BAP avec fibres à crochets 
A 
3.5 z 1 Fibres droites à bouts aplatis 1 
2 3.0 i 3.0 
Ouverture de fissure w (mn) 
Figure 6.10 Courbe simplifiée de la contrainte postfissuration en traction ~m en 
fonction de l'ouverture de fissure pour un BHP avec fibres droites B bouts 
aplatis 
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6.2 Calculs de Ir capacité flexionnelle îkIxl,, des spécimens de dalles de BHPFA 
Deux méthodes de calculs de la capacité flexionnelle ont été exposées au chapitre 3 soit 
l'équation de Filiatrault et Massicotte (1  998) et la méthode proposée par Casanova ( 1996) 
qui iiiiplique i'ulilisatiuii du Iosicirl tle.\llbre~ quÏJ ü ( I i v ~ I ~ ~ p p d .  Pùur Ir: d z u l  iIc lü 
capacité flexionnelle ML1, des spécimens de dalles de cette étude. deux méthodes seront 
également utilisées. Tout d'abord. cette capacité sera évaluée à l'aide de l'équation de 
Filiatraidt et Massicoite ( 1998) en prenant la contrainte posttissuration du béton fibre 
calculée selon Swamy et al. (19%) et selon le comité RILEM (1999). Ensuite. un 
programme créé par Massicotte (1000) et basé sur les hypothèses émises par Casanova 
sera iitilise afin de calculer la capacité flexionnelle des dalles. Cette capacite iLI\I, ,  sera 
alors déterminée selon les trois ditférentes valeurs de a, obtenues avec I'éqiiation de 
Swamv et al.. la méthode de calculs du comité RiLEh.1. et les essais de traction directe 
siir carottes entaillées. 
6.2.1 Calcul de PIhh, avec I'équrtion de Filintrault et Massicotte (1998) 
L'equation de Filiatrault et Massicotte (1998) correspond à l'équation 2.12 présentée au 
chapitre 2. Cette équation permet de considérer la contribution des fibres pour la 
résistance en traction du béton mais limite cette dernière à une déformation de I O p  pour 
la fibre la plus tendue. L'équation utilise ésalement une contrainte posttissuration en 
traction a, constante selon l'ouverture de fissure. Ainsi, pour les calculs, la contrainte 
a, prendra la valeur constante calculée avec l'équation de Swamy et al. à la section 6.1.1 
et la valeur constante correspondant à une déformation de IOpc sur le diagramme obtenu 
avec la méthode du comité RLLEM et présenté à la section 6 - 1 2  Aucune valeur de on, 
provenant des essais de traction directe n'est utilisée pour cette équation étant donné qu'il 
ne s'agit pas de valeurs constantes. 
L'équation de Filiatraiilt et Massicotte ( 1998) se lit donc comme suit : 
 tant donne que la déformation à la fibre tendue doit ètre limité à 0.01. la valeur h 
utilisée dans I'iquation doit correspondre à une profondeur équivalente h,. tel que 
mentionné à I'équation 2.14 du chapitre 2 . 
Ainsi. i l  s'agit d'un processus itératif où l'on doit Faire varier la valeur de h jusqu'à ce 
qu'elle corresponde à la valeur de la profondeur équivalente L,,. 
Pour le calcul de la capacité flexionnelle du spécimen de dalle comportant deux barres 
15M en bas. les valeurs des paramètres figurant dans I'équation 6.4 et 6.5 correspondent 
aux propriétés réelles du spécimen de béton et sont les suivantes : 
De plus. les coefficients de tenue des matériaux &. &'. $= et $r sont pris comme étant 
1 .o. 
Si on utilise la contrainte postfissuration calculée avec l'équation de Swamy et ai.( 1993). 
alors : 
En procédant par itérations. on trouve que la profondeur de la dalle sur laquelle les fibres 
apportent une contribution au niveau de la résistance tlexionnelle est limitée à 34.75 mm. 
profondeur à laquelle la tibre tendue atteint une déformation de 0.0 1 Ainsi 
h = h,., = 34.75  mm 
Par conséquent. 
Enfin, 
Si on utilise plutôt la valeur calculée avec la méthode du comité RILEM. on prend 
alors la valeur correspondant a une déformation de 0.0 1. soit : 
Dans ce cas. ia profondeur contribuarit B la résistüricr llrxiociiiçiit: est 
h = h, = 37.0 mm 
Les capacités tlexionnelles de chacun des spécimens de dalles ont été calculées avec cette 
eqiiation selon la méme procidure que celle énoncée pour le specimen l iMB. soit avec la 
contrainte a, évaluke selon Swamy et al. (1993) et celle estimée selon le 
comité RILEM ( 1999) Seuls les résultats des autres spécimens sont presentes au tableau 
6 2 Toutefois. les calculs peuvent ètre consultés en annexe. 
Tableau 6.2 Capacité flexionnelle Mlinx des spécimens de dalles évaluée avec 
l'équation de Filatrault et Massicotte (1998) 
1 SMB- fibres droites 34.7 
Spécimen de dalle mu h ; u  
Swrmy et al. (1993) / méthode RILEM (1999) 
6.2.2 Calcul de MAI, avec le programme M-Psi de Massicotte (2000) 
Le programme M-Psi de Massicotte (2000) a été développé dans un chifiier et permet 
de calculer le moment associé a difirentes courbures d'un élément structural. Une 
déformation est donc imposée au béton et implique ainsi une cenaine courbure à 
1 element, Le moment associe a cette courbure est ensuite calcule. Le calcul du moment 
est fait pour chaque déformation du béton allant de 0.0 à 0.0035 par incrément de 
0.00003. Le programme utilise la loi de compression du béton proposée par Tsai (198s). 
Les hypothèses relatives à la relation entre la courbure et l'ouverture de fissure 
proviennent de Casanova ( 1996). Une variation parabolique de la courbure entre la zone 
ilastique entre les fissures et la zone de la fissure est donc supposée. Egalement. la zone 
affectée par la fissure subit une rotation 70 et â une longueur A f  Enfin. l'ouverture de la 
fissure est présumée égale a 20hf où hf est sa profondeur. La valeur masimale des 
moments calculés pour chaque déformation du béton correspond donc à la capacité 
Ce'tionnelle de l'dément. 
L e  calcul des capacités tlexionnelles des spécimens de dalles a donc été etfectue avec ce 
programme en utilisant les valeurs de otu calculties selon les trois méthodes proposees à la 
section 6 . 1  Pour la valeur de a. provenant de l'équation de Swamy et d(1993). une 
valeur constante a été utilisée jusqu'a une déformation de 0.0 1 pour ensuite ètre égale à 0. 
Pour la valeur de a. estimée salon la méthode du comité RILEM (1999). le diagramme 
contrainte en traction-déformation a été employé. Enfin. la courbe simplitiée en 
segments de droites a représente la valeur de G~ provenant des essais de traction directe. 
Les propriétés réelles des spécimens ont servi pour ce calcul de la capacité flexionnelle et 
les coefXicients de tenue des matériaux étaient tous affectés de Ia valeur 1.0. 
Les moments maximaux obtenus avec ce programme pour chacun des spécimens de 
dalles figurent au tableau 6.3. Les graphiques moment-courbure peuvent ètre consultés 
en annexe. 
Tablenu 6.3 Capacité flexionnelle Mnru des spécimens de dalles évaluée avec le 
programme M-Psi de Massicotte (2000) 
6.2.3 Comparaisons entre les capacités flexionnelles obtenues analytiquement et 
expérimentalement 







1 W B -  tibres droites 1 ;i buiitr aplatir 
.-\fin de vérifier si les modèles de calculs représentent bien les essais espérimentaux. i l  est 
essentiel de comparer les résultats obtenus. Le tableau 6.4 présente un résumé des 
moments maximaux calculés avec chacune des méthodes ainsi que les moments 
masi maux atteints expérimentalement. Également, les rapport des résistances 
flexionnelles expérimentales sur celles des modèles de calculs y sont inscrits. 
Swamy et al. méthode RILEM traction directe 
1 w - m )  W * m )  1 (W*m)  























Méthode de calculs 
Filatraiilt et Massicotte-Swamy et al 
Filiatrault et kIassicotte - RILEM 
1LI-Psi - Swamy et al. 
hl-Psi - RiLEbl 
kt-Psi - Traction directe 
Filiatrault et Massicotte-Swamv et al. 
Filiatrault et Massicotte - RlLEkl 
M-Psi - Swarnv et al. 
hl-Psi - RILEM 
bl-Psi - Traction directe 
Filiatrault et hlassicotte-Swamy et al. 
Filiatrairlt et hlassicotte - RlLEM 
M-Psi - Swamy et al. 
bl-Psi - RILEM 
b1-Psi - Traction directe 
Filiatrault et Massicotte-Swamy et al. 
Filiatrault et hlassicotte - RILEM 
M-Psi - Swamy et ai. 
M-Psi - RiLEhil 
M-Psi - Traction directe 
Filiatrault et Massicotte-Swamy et al. 
FiIiatrault et Massicotte - RlLEM 
M-Psi - Swamy et al. 
M-Psi - NLEM 
M-Psi - Traction directe 
À partir de ce tableau, on constate que les modèles utilisant l'équation de Filiatrault et 
Massicotte sous-estiment énormément la résistance flexionnelle des spécimens de dalles. 
La résistance réelle est de 50% à 150% supérieure à celle calculée avec cette équation. 
En plus de sous-évaluer la capacité flexionnelle. cette équation donne une grande 
dispersion des résultats. La mauvaise performance de cette équation peut être expliquée 
par un manque de compatibilité des déformations dans I'équation. En effet. I'équation de 
Filiatrault et Massicotte (1998) ne tient compte que de l'équilibre des forces. Elle 
présume que l'élément atteint sa capacité tlexionnelle mavimale lorsque le béton atteint 
une déformation en compression de 0.0035 a la fibre supérieure. ce qui n'est pourtant pas 
le cas. La capacité flexionnelle maximale est atteinte a une déformation en compression 
bien en deqa d e  O 0035. Cette constatation a pu ètre observée lors de I'ittilisation du 
propmrne M-Psi de blassicotte. Les graphiques moment-courbure présentés en annexe 
indiquent que le moment maximal se produit bien avant la courbure maximale. courbure 
calculée pour une déformation de 0.0035 en compression. 
Les résultats semblent donc mieux corroborer les modèles de calculs qui utilisent le 
programme M-Psi. Pour effectuer une meilleure analyse de ces méthodes. Iû moyenne. 
l'écart-type et le coefficient de variation du rapport des moments maximaiix obtenus sont 
calculés et indiqués au tableau 6.5. 
Tableau 6.5 Moyennes, écart-types et coeficients de variation des rapports 
Mhlar.rd f M\iax.mt,diie des méthodes de calculs utilisant le programme B.1-Psi 
M-Psi - RILEM 
M-Psi -Traction directe 





M-Psi - Swamy et al. 
M-Psi - Swamy et al. (sans fibres 







D'après ces résultats. on constate que les deux modèles ayant les plus petits écarts-types 
et coefficients de variation sont les méthodes utilisant comme valeur de on, l'équation de 
Swamy et al. (1993). excluant le spécimen comportant des tibres droites à bouts aplatis. 
et les essais de traction directe. L'écart-type est un bon indicateur de la validité d'une 
méthode puisqu'il permet de savoir si le modèle évalue toujours l'élément structural de la 
même façon c'est-à-dire si le même rapport esiste toujours entre le moment maximal réel 
et celui présume par la méthode. Également. le coefticient de variation qui est le rapport 
de l'écart-type sur la movenne intleuence le coeilïcient de tenue qui sera applique a la 
résistance calculée afin d'obtenir une valeur consen-atnce et séciiritaire pour le design. 
EtYectivernent. comme il  sera présenté plus loin au cours du chapitre. le coetiicieni de 
variation est un facteur important qui intluence de façon exponentielle la valeur du 
coetficient de tenue imposé au materiau. Ce coefficient de tenue permet d'obtenir une 
valeur représentative de la resistance otrerte par le matériau qui est. dans ce cas. le 
BHPF.4. 
La modèle de caiculs impliquant le programme M-Psi et la méthode du cornite RILEM 
indique une moyenne de près de 1.0 qui semble bon à premier abord. Par contre. cette 
valeur est inférieure à 1 .O. ce qui indique que le modèle surestime la résistance réelle et 
qui peut s'avérer inquiétant. mo ale ment. l'écart-type et le coefficient de variation sont 
plus élevés que pour les autres méthodes, ce qui indique que le modèle représente bien 
l'ensemble des comportements des spécimens de dalles mais pas nécessairement le 
Cette méthode doit donc être utilisée avec comportement individuel de chacun. 
prudence. 
Le programme de Massicone utilisant 
lorsque les deux types de BHPFA son 
I'équation de 
it considérés é 
Swamy et al. semble inadéquat 
tant donné son écart-type et son 
coefficient de variation élevés. Toutefois. I'équation de Swamy et al. est satisfaisante 
lorsqu'il s7a@t du BHP avec fibres a crochets. Il est à noter que pour le calcul de a. 
selon I'équation de Swarny et ai., le coefficient d'adhérence kr lié au type de fibres a été 
estimé à 0.75 pour les fibres droites à bouts aplatis. Des recherches plus approfondies sur 
ce coefficient permettraient peut-être de mieux évaluer ce coefticient pour ces tibres et 
ainsi permettre une meilleure estimation du modèle. Pour cette raison. la méthode 
incluant l'équation de Swamy et al. a été analysée pour le BHP avec fibres à crochets 
seulement. De plus. la moyenne des rapports des moments expérimentaux sur les 
moments des modèles peut paraitre élevée mais la valeur qu proposée par Swarny et al. 
correspond probablement à une valeur nominale de contrainte. Par conséquent. i l  est 
normal que cette contrainte soit conservatrice et donne une capacité tlexionnelle 
inférieure. 
Entin. le programme de hlassicotte emplovant la valeur de ct,, simplifiee provenant des 
essais de traction directe apparaît être une méthode valable et sécuritaire La moyenne. 
l'écart-type et le coefticient de variation donnent de bons résultats. Ce modèle semble 
aussi bien approprie pour le BHP avec tibres à crochets que  pour le BHP avec tibres 
droites à bouts aplatis. 
II est à noter que les rapports des moments des essais sur les moments des modèles sont 
toujours plus Faibles pour le spécimen 70MB que pour les autres spécimens. Lors des 
essais sur les spécimens BF-20MB. la résistance tlexionnelle atteinte a été plus élevée 
pour le spécimen IOMB ayant subi de la fatigue que pour celui n'ayant pas subi de 
fatigue. soit 65 W.m plutôt que 62 W.m. Le résultat obtenu sur le spécimen n'ayant pas 
subi de fatigue était alors probablement inférieur à ce qu'il aurait dû être puisque 
normalement. la résistance ne doit pas augmenter avec la fatigue. Par conséquent. 
l'écart-type et le coefficient de variation pour chacune des méthodes sont probablement 
inférieurs à ce qui a été calculé pour les spécimens de dalles de cette étude étant donné 
que les rapports du moment de l'essai sur le moment du modèle pour l'essai 20MB sont 
certainement supérieurs aux valeurs notées au tableau 6.5 et ainsi. plus près de ceux 
trouvés pour les autres spécimens. 
En conclusion. les modèles de calculs qui semblent le mieux représenter le comportement 
structural du BHPFA sont le programme M-Psi utilisant la valeur de l'équation de 
Swamy et al. (1993) pour la valeur de o, pour le BHP avec fibres à crochets et Ir 
programme M-Psi employant la courbe simplifiée de otu des essais de traction directe. 
Toutefois. ces conclusions sont basées sur un petit nombre d'essais de tlexion sur 
spécimens de dalles. De nombreux autres essais structuraux seraient ii tàire pour 
contirmer ces a t'frrmat ions. 
6.3 Validation des essais de flexion RILEM 
Comme le modèle de calculs utilisant le programme bI-Psi et la courbe simplifiee de ot,, 
des essais de traction directe semble bien représenter la résistance tlexionnelle d'un 
spécimen de dalle. i l  est intéressant d'utiliser ce modèle atin de  tenter de reproduire les 
résultats obtenus de I'essai de flexion RILEM. II s'agit donc de tracer la courbe du 
moment calculé par M-Psi en fonction de l'ouverture de tissure et de veritier sa 
compatibilité avec la courbe moment-ouverture de  fissure de l'essai RILEM. Cette 
comparaison permettra de vérifier la validité de l'essai de flexion RILEM comme essai 
de caractérisation du matériau. 
Pour transformer la courbe charge-ouverture de fissure de l'essai de tlexion RILEM en 
courbe moment-ouverture de fissure. il faut simplement appliquer l'équation suivante 
pour chaque charge étant donné qu'il s'agit d'un prisme sur appuis simples charsé en son 
centre: 
où M est le moment obtenu, P représente la charge et L est la portée de 500 mm. 
6.3.1 Validation des résultats des prismes avec fibres à crochets 
Les essais de flexion RILEM sur les BHP avec fibres a crochets ont été réaIisés sur des 
prismes provenant de la première coulée de convenance du pont de St-Jérôme et de la 
coulée de la dalle du pont de Maskinongé. Par contre. les essais de traction directe ont 
été effectuées sur des éprouvettes carottées dans des spécimens de dalles coules aux 
industries AL 13. Étant donné qu'il ne s'agit pas des mêmes bétons. il sera plus difficile 
de valider les résultats. L'exercice a tout de mème été fait. Les propriétés réelles des 
prismes ont été utilisées et la profondeur des prismes étaient considérées comme &nt de 
12 mm étant donné l'entaille de 25 mm présente au centre du spécimen. 
Les courbes calculées par le modèle et celles obtenues lors des essais sont illustrées i la 
tigure 6.1 1 .  
Pont de Maskinogé 
1 ère coulée de convenance de StJérôrne 
. 
0.0 : 
0.00 O. 50 1 .O0 1.50 2.00 2.50 3.00 3.50 
Ouverture de fissure w (mm) 
Figure 6.1 1 Courbes des moments caIculés par le programme M-Psi et obtenus 
e~pénmentalernent pour le BBP avec fibres à crochets 
D'après cette figure. on constate que la courbe obtenue avec le modèle de calculs ne 
corrobore pas du tout les résultats expérimentaux des essais de tlexion FULEM. Ces 
résultats ne sont pas surprenants étant donné qu'il ne s'agit pas des mêmes bétons utilisés 
dans les trois cas. II apparait alors évident qu'un essai de caractérisation pour chaque 
nouveau béton est important atin de connaitre son comportement. 
Les prismes utilisés pour les essais de tlexion RILEM sont des spécimens coulés donc les 
fibres ont une orientation préférentielle dans le sens des parois. ce qui surestime la 
résistance tlexionnelle. Cette tisure indique effectivement une résistance tlexionnelle 
plus importante sur les essais réalises que sur le modèle. Également. les valeurs de Q,, 
provenant des essais de traction directe sont peut-ètre sous-estimées étant donne que le 
béton utilisé pour les carottes avait été ditlicile à mettre en place i cause d'un delai 
important entre le début de son malaxage et le début de sa coulée. Cette faible 
maniabilité a pu entraîner une moins bonne dispersion des fibres dû a l'usage d'un 
vibrateur à aiguille créant des vides. Cette raison a été mentionnée au chapitre 5 afin 
d'expliquer la dispersion des résultats de l'essai de traction directe. Un béton de meilleur 
qualité aurait peut-ètre permis d'obtenir une contrainte nt,, moyenne plus élevée et ainsi 
de mieux reproduire les résultats expérimentaux obtenus des essais de flexion FULEM. 
Enfin. un paramètre non nézligeable est l'hypothèse utilisée pour l'ouverture de la fissure 
dans le modèle de calculs. Le lien entre la courbure élastique et l'ouverture de fissure 
intluence gandement les résultats. Effectivement. comme la contrainte CI. provenant des 
essais de traction directe varie en fonction de I'ouvemire de fissure. i l  est important 
d'amver a bien modéliser cette ouverture. Puisque la courbe est très sensible à ce 
paramètre, une meilleure hypothèse pourrait améliorer le modèle. 
6.3.2 Validation des résultats des prismes avec fibres droites ii bouts aplatis 
Les essais de tlexion EULEM sur le BHP avec tibres droites à bouts aplatis ont été 
réalisés sur des prismes provenant de la deuxième coulée de convenance du pont de St- 
Jérdrne ct de In coulée de !a dalle dü pont dc Si-Jérorne. Comme !c bétcr. de ccne 
deuxième coulée de convenance est supposé ètre une reproduction du béton utilisé lors de 
la coulée de la dalle du pont. on peut attirrner qu'il s'agit sensiblement du mème béton. 
De plus. les essais de traction directe ont été effectués sur des éprouvettes carottées dans 
une dalle fabriquée lors de la deuxième coulée de convenance du pont de St-Jérôme. Les 
valeurs de q. utilisées dans le modèle correspondent donc au mème béton que celui 
employée pour les essais RILEM. Encore une fois. les propriétés réelles des prismes ont 
été utilisées et la profondeur des prismes était considérée comme étant de 125 mm Ctant 
donné l'entaille de 25 mm présente au centre du spécimen 
Les courbes calculees par le modèle et celles obtenues lors des essais sont illustrées a la 
t i p e  6.12. 
La figure montre que le modèle de calculs corrobore assez bien les résultats 
expérimentaux. iI est normal que les moments calculés en fonction de l'ouverture de 
tissure soient plus près des valeurs expérimentales pour ce BHPFA que dans le cas du 
BHP avec tibres à crochets puisque dans ce cas-ci. i l  s'agit du mème béton. Par contre. 
les résultats provenant des essais indiquent une résistance flexionnelle plus élevée à la 
fissuration et pour de faibles ouvertures de fissure que celle obtenue du modèle de 
calculs. Encore une fois. l'hypothèse au niveau de l'ouverture de la fissure dans le 
modèle de calculs peut en ètre responsable. Par contre. étant donné que pour des 
ouvertures de fissure de 1 à 3 mm la courbe simplifiée de ah fluctue moins pour les fibres 
droites a bouts aplatis que pour les fibres à crochets, cette partie de la courbe est moins 
sensible à cette hypothèse. 
- Pont de StJér6me 
1 Fibres droites à bouts aplatis 1 
- .  . -  _ - * A - - L  - L  - - - -  t - - - - t L - * - _ .  
0.50 1 .O0 1.50 2.00 2.50 3.00 3.50 
Ouverture de fissure w (mm) 
Figure 6.12 Courbes des moments calculés par le programme iM-Psi et obtenus 
expérimentalement pour le BHP avec fibres droites à bouts aplatis 
L'hypothèse au niveau de l'ouverture de la fissure est donc à raftiner dans le programme 
M-Psi. mème si pour les spécimens de dalles, ce modèle donne d'assez bons résultats. 
M i n  d'améliorer cette hypothèse, i l  faudrait effectuer des essais RILEM sur des prismes 
sciés dans le mème béton que celui où les éprouvettes de traction directe ont été carottées. 
Ainsi. aucun effet de parois ne pourrait influencer les résultats provenant de l'essai de 
flexion. En faisant varier l'équation reliant la courbure à l'ouverture de la fissure et en 
traçant les courbes moment-ouverture de tissure pour chaque variation afin de connaître 
les résultats les plus proches de ceux obtenus expérimentalement, il serait possible 
d'établir une hypothèse d'ouverture de fissure plus juste. 
6.4 Détermination d'un coefficient de tenue $f pour les fibres 
Une méthode statistique assez complexe a été dérivée par Massicotte et Bélanger (2000) 
afin de pouvoir déterminer un coefficient de tenue $f pour les fibres. Dans cette méthode. 
( 1992) et Bartlett ( 1995) sont utilisées. Pour pouvoir appliquer cette méthode statistique, 
i l  faut d'abord connaitre les moments résistants nominaux des dalles testées en tlexion 
dans cette étude. Ces moments sont calculés à l'aide de la courbe caractétnstique ot.-w 
obtenue des essais de traction directe et du programme bl-Psi de blassicotte (2000). 
Egalement. une base de données comportant des dalles de difiérentes épaisseurs avec 
ditIserentes configurations d-armatures. en BHP ou en BHPFA doit ètre établir. Les 
moments résistants de chacune de ces dalles doivent ètre calcules a I'aide d'une méthode 
simplitiee. 
6.4.1 Calcul de In courbe caractéristique O ~ - W  obtenue des essais de traction 
directe 
Le calcul de la courbe caractéristique oh-w obtenue des essais de traction directe est 
basée sur la méthode employée par Casanova (1996) et présentée au chapitre 2. En 
premier lieu. i l  est nécessaire de connaitre la dispersion des résultats obtenus selon les 
regroupements de cinq carottes. Effectivement. il  a été mentionné au chapitre 5 que. pour 
représenter le comportement d'une dalle. les carottes devaient ètre regroupées par 5. 
Ainsi. l'écart-type devait ètre moindre que si chaque carotte était traitée individuellement 
puisque généralement. plus le nombre de carottes par groupe est élevé. plus l'écart-type 
diminue. Toutefois. pour les résultats des essais de traction directe de cette étude, il peut 
ètre intéressant de comparer les différents écarts-~pes selon les regroupements de 
carottes effectués. La t igre 4-15 présente ces écarts-types. 
3"" par 5 
regroupe par 2 
0 - .  . _ _ - . _ --.-- ----  - -C_ - --- ., L_ - I_ 
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Ouverture de la fissure w (mm) 
Figure 6.13 Écarts-types des résultats obtenus des essais de traction directe selon 
divers regroupements d'éprouvettes 
La figure 6.13 permet d'illustrer que. pour ces résultats, l'écart-type ne diminue pas 
nécessairement lorsque le nombre de carottes est plus élevé par groupe. Puisque les 
groupes étaient formés d'éprouvettes carottées côte-à-côte. les carottes ayant obtenu de 
piètres performances peuvent avoir été rassemblées. de même que pour celles ayant eu de 
fortes performances. Ainsi. l'écart-type de ces courbes est plus élevé. Par contre. pour 
un groupe contenant un nombre moins élevé de carottes, des éprouvette ayant obtenu de 
fortes résistances peuvent avoir été jumelées à d'autres carottes de faibles résistances et 
vice versa, dû à la séquence du regroupement des carottes. De cette façon, l'écart-type 
des courbes des groupes d'un nombre moins élevé de carottes peut être inférieur à celui 
des courbes des groupes d'un nombre supérieur de carottes. Pour un grand nombre 
d'essais de traction directe. ce phénomène ne devrait pas se produire. Par contre. dans 
cette étude. puisque trop peu d'essais de traction directe ont été effectués. la tendance de 
diminution de l'écart-type en fonction du nombre de carottes par groupe n'a pu ètre 
observée. Pour tenter de pallier ce problème, un ajustement de l'écart-type calculé pour 
les regroupements de 5 carottes a été réalisé. En effet. les écarts-types moyens pour 
chaque regroupement de carottes ont été calculés et placés sur un praphique. Ensuite. une 
courbe de tendance a été inséree p o i ~  relier trois points du graphique. .A partir de la 
courbe de tendance. l'écart-type moven pour les regroupements de 5 carottes a ité 
calcule. Le graphique comportant ces &m-ts-types movens et la courbe de tendance est 
presentée à la figure 6 14 
Nombre d'essais par groupe 
Figure 6.11 Écart-type moyen des résultats pour différents regroupements et 
courbe de tendance 
L'écart-type moyen s utilisé pour calculer la courbe caractéristique ot,-w est donc estimé 
ithout , delt 







ou s,, est la ontrainte moyenne calculée à partir de la courbe nt,,-w moyenne, s est 
a 3 1 3 3 7  
lVéc&-type nia en et k(n) est le coet'ticient de student pour un fractile de 10'0 et ., 
dépeÛdant du n mbre d'essais. Un fractile de 1090 a été retenu etant donné qu'il s'agit 
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Ainsi, la cc 




la courbe caractéristique ~ ~ , - w  est obtenue en multipliant la courbe 
without delta 
-w par leurttppmiaio'l cr,,,,,, ce qui correspond à : 
I 
-be caractéristique de la contrainte G~,, en fonction de l'ouverture de la fissure 
avec fibres à crochets est illustrée à la t k p e  6 15 
ur ature rad1 
4 - 
he O ent ur ature res onse histor for the base of the wall to 
i.5 i s aled aft earth ua e ground a eleation 
courbe moyenne des contraintes 
-. 
C 
Ouverture de fissure w (mm) Z 
t 
Courbe c a r a c t ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ @ t e  cm en fonction de 
de la fissure pour le BHP avec fibres à crochets 
lateral dis la e ent en elo e a er the height of the stru ture 
to s aleâ aft earth ua e ground a eleration 
Cette courbe peut également être simplifiée en six segments et est présentée à la tigure 
6.16. 
[Fibres à crochets 1 
Ouverture de fissure w (mn) 
Figure 6.16 Courbe crractéristique simplifiée de la contrainte postfissuration en 
traction om en fonction de l'ouverture de fissure pour un BCIP avec fibres h 
crochets 
6-42 Calculs des moments nominaux avec le programme BI-Psi de 
~Imsicotte (2000) pour les dalles testées en flexion 
Les moments nominaux de chacune des dalles de B W  sans fibres et de BHP avec tibres 
à crochets qui ont été testées en ilexion doivent ètre calculés. Pour ce faire. on utilise le 
programme M-Psi de Massicotte (2000). Les dimensions réelles des dalles sont 
considérées tandis que les valeurs nominales des propriétés mécaniques sont plut& prises 
en compte dans ces calculs. Également. les coefficients de tenue de tous les matériaux 
sont pris comme étant d'une valeur de 1.0. Pour les calculs des moments nominaux des 
dalles de béton fibré. la courbe caractéristique simplifiée en six segments (figure 6.16) 
représente la valeur de am. Par contre, oh est affecté de la valeur zéro pour les calculs 
des moments des dalles de BHP sans fibres. Ces moments calculés sont indiques au 
tableau 6.7. 
Tableau 6.7 Moments nominaux calculés pour les dalles testées en flexion 
Ces moments nominaux sont compares avec les moments maximaux obtenus lors des 
essais de flexion statiques. Ces comparaisons sont présentées en annexe. où les moments 
nominaux des dalles de BHPFA correspondent aux moments i\.1,,12 et les moments 








6.4.3 Calculs des moments résistants a l'aide d'une méthode simplifiée pour des 
dalles provenant d'une base de données 
Une base de données de 8 1 dalles de béton armé avec fibres d'acier et 27 dalles de béton 
arme sans fibres a été constituée. Ces dalles comportent différentes quantités et 
configurations d'armatures. différentes épaisseurs. et différentes valeurs de résistance 
postfissuration en traction. Les valeurs choisies pour chacun de ces paramètres sont 
présentées au tableau 6.8. 
bInUrnin~ 
dalles de BHPFA 
(ùN.m) 
3 S .  7 
blnomin~ 1 





Tableau 6.8 Valeurs des paramètres choisis pour les dalles de tabliers constituant 
la base de données 
Paramètre Valeurs 
Epaisseur h (mm) 
Les épaisseurs de ces dalles correspondent aux épaisseurs des dalles de tabliers 
habituellement utilisées. Pour les quantités d'armatures. un pourcentage de 0.696 
représente la quantité d'acier généralement présente dans les dalles. Un pourcentage de 
0.30& equivaut à une  réduction d'armature tandis qu'un pourcentage de 0 . T 0  correspond 
quant a lui a une armature de dalle ayant a reprendre de forts efforts comme par exemple. 
un porte-à-faux ayant un lourd parapet devant résister aux impacts des véhicules. Les 
la fibre la plus comprimée sur 
Position de l'armature d/h 
Résistance postfissurat ion en 
traction Gu (bCPa) 
respectivement à la position de 
[a dalle. Dans la situation ou seul 
250 200 
le. le rapport d/h de 0.33 équivaut 




0.9 1 0.5 
rapports de la distance entre I'armature tendue et 
l'épaisseur de la dalle de 0.9 et 0.5 correspondent 
I'armature au lit inférieur et a I'armature au centre de 
un lit d'armature est présent au tiers inférieur de la da1 
O. 5 
moyenne. une résistance postfissuration en traction constante de 1.5 MPa est présumée. 
Par contre, un béton de fibres subissant un bon contrôle sur la répartition des fibres et une 
bonne mise en place pourrait probablement obtenir une résistance postfissuration de 2.5 
MPa. Un béton avec un dosage plus faible en fibres pourrait par ailleurs correspondre à 
une résistance postfissuration de 0.5 MPa. Pour les dalles de BHP sans fibres. la valeur 
de la résistance postfissuration est assumée comme étant zéro. 
1.5 
Les moments résistants de chacune de ces dalles ont été caIculés a l'aide d'une méthode 
simplitïée (Massicotte et Bélanger. 2000). Cette méthode assume que L'axe neutre se 
trouve à O. l h  du dessus de la dalle. ou h est la profondeur de la dalle. Les contraintes et 
forces présumées dans le béton d'une section de dalle de tablier de béton armé avec fibres 
d'acier sont illustrées à la figure 6.17. 
Contraintes dans Forces 
le béton 
Figure 6.17 Schéma des contraintes et des forces dans une section de dalle de 
tablier de pont en béton armé avec fibres d'acier 
Le moment résistant simplifié Ms s'obtient donc avec l'équation suivante: 
kI5 = Asfy(d - 0.05h) + 0.45 bh' fw ( 6.10 ) 
ou A, est l'aire de t'armature tendue. & est la contrainte élastique de I'acier. d est la 
distance entre le centre de gravité de I'armature tendue et la fibre la plus comprimée. et b 
et h sont respectivement la largueur et l'épaisseur de la dalle. Le paramètre fm est quant a 
lui la résistance postfissuration en traction du béton fibré. 
Tous les moments calculés avec la méthode simplifiée pour les dalles de la base de 
données sont indiqués en annexe et correspondent à Mnl2 pour les dalles de BHPF.4 et a 
blSi pour les dalles de BHP sans fibres. Les moments résistants de ces dalles ont 
également été calculés à l'aide du programme M-Psi et peuvent ètre consultés en annexe. 
Ces moments correspondent aux moments MVl2 pour les dalles de BHPFA et aux 
moments My, pour les dalies de BHP sans tibres. Le rapport des moments calculés selon 
ces deux méthodes a été effectué. 
6.1.4 Méthode statistique 
La méthode statistique établie par Massicotte et Belanrer (2000) comporte de 
nombreuses équations basées sur les travaux de Nowak et Lind (1979). Kennedy et 
al. ( 19%) et BartIett ( 1  9 9 9 ,  
Tout d'abord. i l  est nkcessaire de rappeler les définitions de la probabilité de rupture PF et 
de ['index de fiabilité P. Si R représente la résistance d'un ouvrage ou d'un élément et S 
represente les charges appliquées sur un ouvrage ou un élément. en assument que R et S 
ont des distributions log-normales. alors la probabilité de rupture PF peut sëcrire ainsi : 
L'indice de fiabilité p est quant à lui un facteur multiplicatif de  Ikart-type de [a 
distribution log-normale de [ in (R) - In (S) ] qui, à partir de la moyenne de cette 
distribution. permet d'atteindre la probabilité de rupture PF. Ainsi. on peut définir 
p comme suit : 
z = in (R) - In (S ) ( 6.13 ) 
- 
Le paramètre z est la moyenne de cette fonction tandis que q est son écart-type. II est à 
noter que ces rnèmes symboles munis d'un indice relatif à la fonction représentée seront 
touiours utilisés pour désigner la moyenne et l'écart-type d'une fonction. 
La figure 6.18 permet d 'illustrer ces définitions. 
Figure 6.18 Schéma de In définition de Ir probabilité de rupture PF et de l'indice 
de probabilité B 
En réorganisant l'équation 6.12, on amve à l'équation de base permettant de dériver le 
coefticient de tenue br pour les fibres (Nowak et Lind. 1979) : 
ou VR et VS correspondent respectivement aux coefficients de variation de la résistance R 
et des charges appliquées S. Le paramètre VRS est quant a lui une forme abrégée d'écrire 
,/VR + V: . Cette même équation a servi pour la dérivation des autres coefficients de 
tenue des matériaux pour les ponts. 
Deux définitions sont utiles pour le reste de la dérivation de la méthode soit le rapport ax 
qui correspond à la rncyenne d'me variable sur l a  variable nominale et le coefficient de 
variation V, qui représente le rapport de l'écart-type d'une variable sur sa rnovenne. La 
variable x est prise ici i titre d'exemple: 
On détinit donc la resistance moyenne ainsi : 
La resistance nominale d'une dalle de pont correspond à la résistance offerte par 
l'armature R I  et la resistance otyerte par les fibres R2 : 
On peut égaiement définir un facteur y permettant d'établir la proportion de la résistance 
de la dalle reprise par l'armature : 
Aiors. la proportion de la résistance de la dalle reprise par les fibres est : 
R T = ( 1 - - /  )R ( 6.20 ) 
Pour une dalle de tablier. la résistance pondérée doit étre au moins supérieure aux charges 
pondérées donc : 
R, 2 Sf et a la limite R, = St- 
On détinit la résistance ponderee Rr comme suit : 
ou 4i est le coettrcient de tenue de l'armature et est le coefficient de tenue des tibres 
que l'on veut déterminer. En introduisant les equation 6.19 et 6.20 dans cette dernière 
équation. on peut la réécrire sous cette Forme . 
Pour leur part. les charges pondérées Sr correspondent a la somme de toutes !es charges 
pondérées appliquées soit : 
Sr= Cuisi  ( 6-24 ) 
où S, est une charge appliquée et a; est le coefficient de pondération qui lui est associe. 
Si on introduit les équations 6.23 et 6.24 dans I'équation 6.2 1. on obtient : 
En isolant la résistance R l'équation 6.25 devient : 
Si on introduit l'équation 6.36 dans l'équation 6.1 7. Iëquation peut alors s'écrire ainsi 
Enfin. en se reportant à I'éqiiation de base mentionnée à I'equation 6.14. on obtient . 
.A partir de  cette dernière équation. i l  est possible de déterminer u n  coefficient de tenue $f 
pour les fibres correspondant a 4,. Par contre. en premier lieu. il  Faut définir les termes 
relatifs aux charges appliquées Tous ces termes sont spécifiés dans Kennedy et 
al. (1992) et ne seront donc pas redéfinis dans ce mémoire. Egalement. les termes de 
résistance doivent ètre précisés. On commence tout d'abord par énoncer le rapport SR : 
Les détails des calculs des rapports et 6R2 peuvent être consultés dans 
Massicotte et Bélanger (2000). Également. le calcul du coeficient de variation de la 
résistance VR nécessaire dans I'équation 6.28 est détaillé dans Massicotte et 
Bélanger (2000). 
Les calculs des rapports SRI et impliquent les rapports 6, de nombreux paramètres. 
De mème. le calcul du coeficient de variation VR nécessite les coefficients de variation 
V, de ces paramètres. La majorité des valeurs des rapports 6, et des coefficients de 
variation V, requis ont été tirées d'articles de la littérature et sont présentés en annexe. 
Toutefois, certains 6, et V, ont été calculés entièrement. notamment les 6 ,  et V, 
concernant les moments nominaux des dalles testées en tlexion (section 6.4 2) ainsi que 
ceux concernant les moments résistants des dalles provenant de la base de données 
(section 6.43) .  Par conséquent. les calculs des moments nominaux des dalles testees en 
flexion et des moments résistants des dalles provenant de la base de  donnees entrent en 
jeu à cette étape de la méthode. Les résultats des calculs de ces rapports et coetlïcients de 
variation peuvent ètre consultés en annexe 
Lhe fois toiis ces calcu!s termines. i l  s'a i j t  de fixer le coetticient de tenue $-. qui 
con-espond au coefficient de tenue br pour les tibres. et d e  faire varier le rapport des 
charges vives sur les charses totales L/(D+L) pris en compte dans les termes relatifs aux 
charses appliquées. Cet exercice peut étre répété pour différentes valeurs de -/ Pour 
chaque variation. une valeur de I'indice de fiabilité P est obtenue. On peut ensuite tracer 
le graphique de l'indice de tiabilité B en fonction du rappon L/(D+L) pour la valeur de Qr 
fixée et pour différentes valeurs de y. Ensuite. on verifie si le coefficient de tenue Qf pour 
les tibres tixé semble approprié. 
6.45 Coefficient de tenue +r obtenu 
En premier lieu, le coefficient de tenue Or pour les tibres a été fixé a 0.75 puisqu'il s'asit 
de la valeur du coefficient de tenue 4, pour le béton dans la norme canadienne des ponts 
(CSA-S6. 2000). Ensuite. le rapport U(L+D) a été varié pour des valeurs de 7 de 0.3, 
0.5. 0.7 et 0.8 afin d'obtenir un indice de fiabilité P pour chaque valeur. Le graphique 
obtenu de cet exercice est présenté à la figure 6.19. 
Figure 6.19 Graphique de l'indice de fiabilité P en fonction du rapport des 
charges L/(D+L) pour un coeiFicient de tenue $r = 0.75 
Pour un coefficient de tenue cbf de 0.75. on obtient des valeurs de P entre 3 O et 4.3 pour 
les valeurs de y choisies. En présence d'un comportement fragile. un indice de tiabilite 
de 1 0 est généralement recommande. Par contre. lorsqu'il s'agit d'un componernent 
ductile. un indice de fiabilité de 3.0 est normalement siifisant. Puisqu'une dalle de béton 
armé avec fibres d'acier a un comportement ductile et que les indices p calcules sont 
supérieurs à 3.0. un coefficient di. tenue $r pour les fibres de 0.75 semble approprié. 
Egalement. étant donné qu'une rupture au niveau de la dalle de pont ientraine pas 
l'effondrement complet de la structure (par opposition à une pile de pont par exemple). 
un indice de fiabilité de 3.0 parait raisonnable. De plus. la figure indique que lorsque Iü 
valeur y diminue. l'indice de fiabilité P augmente. En effet. une valeur de plus faible 
implique que les ef3ons sont davantage repris par les tibres. Puisque les fibres d'acier ont 
un comportement moins M certain » que l'armature d'acier. un indice de tiabilité plus 
élevé est donc requis. En fait. un coefficient de tenue bi est en quelque sotte l'indice de 
confiance du matériau. Plus on a confiance en l'homogénéité des propriétés du matériau. 
plus I'indice de fiabilité P demandé diminue. 
6.4.6 Discussion 
Malgré le fait que la valeur du coefficient de tenue Of obtenu pour les fibres semble ètre 
satisfaisante. il  faut se rappeler que cette valeur n'est qu'un indice de la valeur réelle du 
coefficient de tenue $fpour les fibres. En effet. trop peu d'essais de flexion sur dalles ont 
été real isés dans cette étude pour permettre un échantillonnage représentatif de toutes les 
dalles. Également. les essais de traction directe ont été réalisés sur des tiprouvettes de 
béton fibré comportant une mauvaise répartition des fibres dans le mélange dû à une 
mauvaise maniabilité et a une trop grande vibration de ce dernier. Cette mauvaise 
répartition des fibres a entrainé une grande dispersion des résultats des essais de traction 
directe. ce qui intervient directement dans le calcul du coetricient de tenue ibf. Par contre. 
étant donné que 0.75 est une valeur raisonnable. on peut afirmer que la méthode 
développée pour le calcul de ce coefficient est appropriée. 
Une itude de sensibilité exhaustive sur chacun des paramètres utilisés dans la methode de 
dérivation du coetticient de tenue er s'avérerait intéressante. EtTectivement. puisque les 
valeurs de nombreux parametres ont été estimées a des valeurs tirées de la littérature, i l  
serait bon de savoir si des variations de ces valeurs influencent beaucoup les résultats. 
Dans I'atfirmative. des relevés de ces paramètres. par exemple I'épaisseur réelle des 
dalles. devraient ètre faits sur les dalles de tabliers de ponts du Québec Egalement. 
l'influence des rappons 6, et des coeficients de variation V, provenant des moments 
calculés sur les essais de flexion sur dalles et sur les dalles provenant de la base de 
données est a étudier. Ainsi, un nombre approprié d'essais de flexion sur dalles de 
diffërentes configurations d'armatures et de dalles calculées pour la base de données 
serait effectué. Edn. la variation de l'indice de fiabilité P causé par une variation des 
résultats provenant des essais de traction directe est à analyser. La qualité du béton testé 
ainsi que le nombre d'essais de traction directe réalisés pourrait alors être plus adéquats 
en fonction de I'influence qu'ils apportent au calcul du coefficient de tenue $f pour les 
fibres. 
6.5 Sommaire 
L'équation recommandée par Filiatrault et Massicotte ( 1 998) (équation 6.4) sous-estime 
les moments maximaux atteints par les spécimens de dalles. Cette sous-évaluation est 
attribuable à un manque de compatibilité des dkformations. Effectivement. cette équation 
ne tient compte que de l'équilibre des forces et assume que l'élément atteint sa capacité 
Hexionnelle maximale lorsque le beton atteint une déformation en compression de 0.0035 
à la tibre supérieure. Cependant. la capacité flexionnelle maximale de Mement se 
produit bien en deça de cette déformation de 0.0025 en compression. 
Le propramme M-Psi de Massicotte (1000) semble pour sa part donner des résultats très 
satisfaisants. Lorsque la contrainte postfissuration en traction ai,, du beton tibre est 
calculée selon l'équation proposée par Swamy et al. (1993) (éqiiation 6.1). les capacités 
tlexionnelles des dalles avec tibres à crochets caIculées avec M-Psi donnent des résultats 
de l'ordre de l59.0 inférieurs aux moments maximaux obtenus expérimentalement. II est 
à noter que la contrainte oi, calculée selon l'équation de Swamy et al. est probablement 
la contrainte postfissuration nominale en traction alors il  est donc normal que les 
moments catcufés avec cette valeur soient inférieurs aux moments rna~imaus réels. 
L'équation de Swamy et al. demeure toutefois un modèle empirique où il est important de 
connaitre les bonnes valeurs de q,, la résistance a l'adhérence de la fibre. et kt; un facteur 
d'adhérence qui dépend du type de fibres. Malheureusement, ces données ne sont pas 
toujours disponibles et nécessite une certaine investigation. La prise de valeurs erronées 
pour ces deux paramètres explique probablement la raison pour laquelle le modèle M-Psi 
avec on, calculée selon Swamy et al. ne corroborait pas bien le résultat expérimentai du 
spécimen de dalle avec fibres droites a bouts aplatis. 
Le programme M-Psi utilisant la courbe de la contrainte postfissuration en traction o, 
simplifiée provenant des essais de traction directe donne également de très bons résultats. 
Effectivement. les moments maximaux calculés avec ce programme sont de 1-ordre de 
10°4 a I j ? G  inférieurs i ceux obtenus expérimentalement et ce. peu importe qu'il s'agisse 
de spécimens avec fibres à crochets ou avec fibres droites à bouts aplatis. II serait 
toutefois intéressant de vérifier ce progamme avec d'autres essais de tlexion sur dalles. 
Egalernent. un raffinement est à apporter au programme M-Psi en ce qui a trait à 
l'hypothèse de l'ouverture de fissure. En effet. ces hypothèses sont à améliorer afin de 
pouvoir reproduire la courbe moment-ouverture de fissure obtenue des essais de tlexion 
RrLEbl. 
Entin. à l'aide des moments nominaux obtenus de la courbe caractéristique de la 
contrainte postfissuration en traction du béton tibré et du programme b1-Psi pour les 
specimens de dalles test& en tlexion ainsi que des moments résistants calculés a I'aide 
d'me méthode simplifiée et du programme kl-Psi pour des dalles provenant d'une 
banque de données. une méthode statistique a pu ètre dérivée afin de déterminer un 
coetlkient de tenue cbr pour les fibres. Cette méthode utilise également de nombreux 
paramètres donc les valeurs ont été tirées de la littérature. Par cette méthode. une valeur 
de 0.75 a été fisee comme coefficient de tenue $f et parait raisonnable. Cependant. 
l'exercice n'est pas teminé puisque trop peu d'essais de flexion sur dalles et d'essais de 
traction directe ont été effectues. Également. le béton utilisé pour le carottage ne 
représentait pas un béton fibré de bonnc qualité. 
Par conséquent. une étude de sensibilité des paramètres de la méthode de dérivation du 
coeficient de tenue $f pour les fibres serait à effectuer afin de connaitre I'influence de 
chacun d'eux dans la méthode .Ainsi. l'attention a porter à chacun des paramètres 
pourrait alors ètre ajuste en conséquence. 
CHAPITRE 7 
CONCLUSION 
L'objectif général de ce projet de recherche était d'utiliser du béton de fibres d'acier dans 
les dalles de ponts afin d'augmenter leur durabilité tout en gardant leur niveau de fiabilité 
structurale. Dans de ce mémoire. tous les éléments ont été mis en place dans le but de 
permettre la conception de dalles de ponts avec armature réduite et béton de fibres 
d'acier, 
7.1 Rétrospective 
A h  de s'assurer de la faisabilité de la mise en place d'un béton haute performance a haut 
dosage en fibres en conditions industrielles. deux constructions de dalles de tabliers de 
ponts ont été réalisées. Lors de ces constructions. aucune réduction d'armature ria été 
efectuee afin de concentrer les efforts sur la qualité du béton tibré et sur sa mise en 
place. Le première dalle de pont construite avec un dosage en fibres de 80 kg/mJ a été 
celle du pont des Cascades à St-Jérôme. représentant un volume de 155 m3 de BHFFA 
mis en place au moyen d'une grue et d'un godet. Ensuite. une portion d'une deuxième 
dalle a été réalisée avec le même dosage en fibres, soit la dalle du pont de Maskinongé 
sur la route 138 à Maskinongé. Cette fois, le volume de BHPFA mis en place a la grue et 
au godet représentait 45 m3. Deux types de fibres ont été utilisés pour ces constructions 
soit des fibres droites à bouts aplatis pour le pont de St-Jérôme et des fibres à crochets 
pour le pont de Maskinongé. Ces deux constructions de dalles se sont déroulées avec 
succès et ont permis de démontrer qu'il était relativement aisé de mettre en place un 
BKPFA. La finition ainsi que la maniabilité du béton fibré étaient comparables à celles 
d'un BHP sans fibres. 
Des essais de flexion sur des spécimens de dalles de BHP sans fibres et de BHPFA 
(dosage en fibres: SO kg/m3) ont également été réalisés. Ces spécimens ont été fabriqués 
en sciant des dalles coulées en conditions industrielles. Ainsi, aucun effet de parois 
n'était présent. Ces spécimens comportaient différentes configurations d'armatures soit 
des barres IW en bas. 20M en bas. 70M au centre. et 20M en haut. Ces spécimens ont 
été testés sous chargements statiques et de fatigue. Des comparaisons entre les 
performances des spécimens de BHP et de BHPFA ont ensuite pu être établies. 
D'après les résultats des essais statiques. on constate que les spécimens de BHPFA 
otTrent une resistance tlexionnelle de l'ordre de 50°6 à 100°,/0 plus élevée que celle des 
spécimens de BHP sans fibres. Les résistances post-pic de ces spécimens sont aussi plus 
klevees que celles des spécimens de BHP. Egalement. la résistance résiduelle des 
spécimens de BHPFA obtenue après avoir effectué de nombreux cycles de fatigue 
demeure la même que la resistance tlexiorinelle obtenue sur des spécimens n'ayant pas 
été soumis a des chargements de fatigue. Par conséquent. la résistance des spécimens de 
BHPFA semble peu atfectee par des cycles de fatigue. De plus. la tissuration parait 
beaucoup mieux controlée sur les spécimens de BHPFA que sur les spécimens de BHP 
sans tibres. Plus de tissures apparaissent sur les spécimens de BHP et ont de plus 
grandes ouvertures. - 
II est a noter que le specimen de béton fibré comportant deux barres 20M au centre 
obtenait une résistance plus élevée que le spécimen de béton sans fibres comportant deux 
barres 70M en bas. Également, l'ouverture des fissures pour une charge donnée sur le 
spécimen de béton fibré avec deux barres 20M au centre demeurait inférieure a celle du 
spécimen de béton sans fibres avec deux barres 20M en bas. 
Les essais de fatigue ont démontré que les spécimens de BHPFA conservaient de 
meilleures rigidités flexionnelles que les spécimens de BHP sans fibres et ce, mème après 
de nombreux cycles de chargement. Ces observations impliquent un meilleur contrôle de 
la fissuration en fatigue par les fibres.  aleme ment, les rigidités des spécimens de béton 
tibré semblaient se stabiliser assez rapidement tandis que celles des spécimens de béton 
sans tibres diminuaient beaucoup pour mener à une détérioration rapide de ces 
spécimens. 
Lors des chargements de fatigue. les contraintes induites dans !es armatures des 
spicimens de  BHPF.4 sont inférieures à celles présentes dans les spécimens de BHF sans 
fibres à cause de leur rigidité flexionnelle plus ilevée. De plus. la présence des fibres 
contribue à reprendre une partie des contraintes en traction. ce qui implique une plus 
grande diminution des contraintes dans les armatures. Ceci comporte un avantage 
important itnnt donné qu'un écart de contraintes induites dans les armatures moins élevé 
rntrainera un nombre de cycles de chargement supérieur avant d'atteindre une rupture 
fragile en fatigue. 
Les essais de caractérisation du matériau, soit les essais de tlexion RILEM et les essais de 
tract ion directe. ont permis de connaitre le comportement posttissuration des B HPFA 
utilises dans cette étude Ces deux types d'essais ont démontré que les BKP avec fibres à 
crochets obtenaient une résistance post fissuration plus élevée que les BHP avec fibres 
droites à bouts aplatis. Par contre. cette résistance postfissuration est décroissante dans le 
cas du BHP avec fibres à crochets tandis qu'elle demeure plus constante pour les BHP 
avec fibres droites à bouts aplatis. Ce phénomène peut s'expliquer par la rupture des 
tibres causée par un ancrage trop fort au béton dans le cas des fibres a crochets et par un 
arrachement des fibres du béton causé par une perte graduelle d'adhérence dans le cas des 
tibres droites à bouts aplatis. Un mode d'arrachement des fibres demeure préférable. 
Pour pallier le problème de rupture des fibres à crochets dans un BHP. le fournisseur de 
tibres offre maintenant des fibres à plus haute résistance. 
Des analyses des résultats obtenus expérimentalement ont également été effectuées. Les 
modèles de calculs permettant de corroborer de façon la plus satisfaisante les capacités 
flexionnelles obtenues lors des essais de flexion sur dalles sont le programme M-Psi de 
Massicotte (1000) utilisant la contrainte postfissuration en traction calculée selon 
l'équation de Swamy et al. (1993) et le programme M-Psi utilisant la courbe de la 
contrainte postfissuration en traction simplifiée provenant des essais de traction directe. 
Le programme bf-Psi utilisant l'équation de Swamy et al. ne représente par contre pas 
bien le moment maximal atteint pour le spécimen de dalle comportant des fibres droites a 
bouts aplatis. L'équation de Swamy et al. requiert les valeurs de la résistance à 
I'adhérence de la tibre au béton r h  et d'un facteur d'adherence selon le type de fibres kt; 
ce qui  peut demander une certaine investigation. Une utilisation de valeurs erronées peut 
alors fausser les résultats obtenus. ce qui peut expliquer la mauvaise corroboration du 
rnodde pour la resistance flexionnelle du spécimen de dalle avec tibres droites a bouts 
aplatis. 
Enfin. lin coetticient de tenue b1. pour les fibres a été déterminé à I'aide d'une méthode 
statistique dérivée par bfassicone et Bélanger (2000). Cette méthode implique les calculs 
des moments nominaux des spécimens de dalles testés en tlexion à l'aide du programme 
WPsi  Egalement. les calclils des moments resistants de nombreuses dailes provenant 
d'une base de données ont dû Bre effectues à l'aide d'une méthode simplifiée et du 
progamme hl-Psi De plus. les valeurs de nombreux paramètres sont requises et ont été 
estimées a des valeurs tirées de la littérature, 
À partir de cette méthode. le coefficient de tenue $f pour les fibres a donc été fixé à 0.75. 
Toutefois. i l  est à noter que cette valeur de 0.75 n'est qu'un indice de la valeur réelle du 
coeficient de tenue $,- pour les fibres puisque trop peu d'essais ont été réalisés et que le 
béton utilisé pour le carottage ne représentait pas un béton fibré de bonne qualité pour 
permettre la détermination de la valeur réelle de ce coefficient de tenue. Le coefficient de 
tenue $r trouvé dans cette étude indique cependant que la méthode de dérivation de ce 
coefficient semble appropriée puisque 0.75 est une valeur raisonnable. 
7.2 Recommandations 
La réalisation de cette etude a mené à plusieurs recommandations pour le futur. Ces 
recommandations touchent, en premier lieu. la construction des dalles de ponts. Ensuite. 
des améliorations à apporter au niveau des essais de caractérisation sont exposées. 
Egalement. des moyens sont suggérés atin de préciser la valeur du coetficient de tenue +f 
pour les tibres. Finalement. des recommandations au niveau de la conception des dalles 
de ponts avec annature reduite et fibres d'acier sont mentioiinées 
7.2.1 Construction des dalles de ponts 
Une mise au point du rnelanre de beton haute performance avec fibres d'acier en 
laboratoire est de rigueur avant de procéder aux coulées de  convenance. Etant donne que 
l'ajout de fibres au beton en modifie le squelette granulaire. une optimisation du melanze 
doit Ctre effectuée. particulièrement au niveau du rappon sable sur pierre. Également. 
une attention particulière doit ètre portée au choix des adjuvants ailn d'assurer la 
compatibilité de ces derniers Ainsi. une teneur en air stable sera obtenue et un bon 
réseau d'air sur le béton durci sera développé. De plus. i l  sera facile d'introduire des 
tibres d'acier dans le béton. Le BHPF.4 mis au point de cette façon pourra alors 
présenter une maniabilité comparable a un béton sans fibres ayant un aifaissement 
d'environ 120 à 150 mm. 
Min d'assurer une bonne qualité du béton et un bon déroulement lors de la mise en place 
du béton fibré de la dalle du pont. une coulée de convenance est demandée au moins 
quatre semaines avant la coulée de la dalle. Ainsi. dans le cas d'une coulée ne répondant 
pas aux exigences. quatre semaines sont encore disponibles afin d'effectuer des coulées 
de reprise. Toutefois. ces coulées de reprise doivent ètre réalisées aussi sérieusement que 
la première coulée de convenance et dans des délais raisonnables. 
Pour la vibration et la tinition de la dalle. l'emploi d'un finisseur automoteur est 
recommande. Ainsi. le risque de créer des vides dans le béton causé par un trop grand 
usage d'un vibrateur à aiguille sera Climiné. Également. I'orientation préfirentiel le des 
fibres sera dans le plan horizontal. ce qui est favorable à une dalle. De plus. la finition du 
beton sera faciiitke et une épaisseur adéquate sera assurée. Une tinition manuelie à la 
tmelle peut ètre réalisée par la suite. Les mèmes règles que pour un BHP sans fibres sont 
donc à appliquer pour obtenir un tini aussi lisse que ce dernier. 
Enfin. afin d'assurer une bonne répartition des fibres dans le mélange. une  bonne 
maniabilité du béton est requise. En effet. un béton trop raide obligera une utilisation 
excessive de vibrateurs pour pouvoir mettre en place le beton. ce qui produira des vides et 
donc une mauvaise répartition des fibres Un béton trop tluide entrainera pour sa pan une 
certaine ségrégabilite. Ainsi. les tibres ne seront donc pas distribuées de façon uniforme 
dans le beton. De plus. un bon contrde au niveau du comptage des fibres doit hre 
efiectue lors des coulées de convenance. Si la repat-tition des tibres est uniforme lors des 
coulées de convenance. on peut presurner qu'elle le sera lors de la coulée de la dalle. 
7.2.2 Essais de caractérisation 
L'essai de flexion RiLEM doit s'effectuer à déplacement contrôlé. Comme 
comité FULEM TC 162-TDF. ce contrde doit être opéré a partir de la flèchc 
le susgère le 
2 verticale du 
spécimen. Ce comité propose également de terminer l'essai lorsque la tlèche verticale a 
atteint une valeur de 3.0 mm. Ainsi. pour le calcul de la contrainte poatissuration e n  
traction. la méthode RILEM peut s'appliquer puisqu'elle demande les calculs des aires 
des zones D ' B ~  et D~~ impliquant une courbe allant jusqu3 environ 3 mm de flèche. 
Dans le cas ou l'arrêt de l'essai se produit lorsque l'ouverture de la fissure atteint une 
valeur de 3 mm, une flèche de 3 mm n'est pas nécessairement obtenue alors la méthode 
de calculs du comité RILEM ne peut s'appliquer. II serait toutefois intéressant de 
terminer l'essai lorsque la flèche et l'ouverture de fissure ont atteint respectivement une 
valeur de 3 mm. De cette façon. un calcul de la contrainte postfissuration en traction 
dérivé de la courbe effort-ouverture de fissure sera plus facilement comparable avec le 
calcul proposé par le comité RiLEM. 
Egalement. afin d'eliminer I'effet de parois. les spécimens utilisés pour les essais de 
tlexion RILEM ne devraient non pas étre coulés dans des cottrages individuels mais 
plut& étre sciés dans une dalle de biton. Aucune orientation préférentielle des fibres le 
long des parois et donc dans le sens de l'effort n'influencent alors les résultats de I'essai 
de tlexion et par conséquent. les valeurs des résistances tlesionnellrs ne sont pltis 
surest imees. 
Lors de I'interpretation des résultats des essais RILEM. I'etfet de taille doit ètre pris en 
compte afin d'obtenir une loi contrainte en traction-ouverture de fissure oii contrainte en 
traction-déformation. Un minimum de trois essais est nécessaire a la caracterisativn du 
matériau. 
L'essai de traction directe doit quant à lui  ètre contrôlé à partir de l'ouverture movenne 
de la tissure. Les trois instruments mesurant l'ouverture de la fissure doivent ètre 
identiques. installés selon le même procédé et obtenir une distance de base de lecture 
inférieure a 40 mm. Ainsi. les risques d'erreurs sur les lectures sont minimisées et 
l'ouverture de la fissure au centre correspond à la moyenne des lectures des trois 
instniments. sans ajustements supplémentaires. Un élément primordial à la validité des 
essais de traction est la rigidité du montage. Effectivement. le montage doit ètre très 
rigide afin d'éviter une flexion trop importante de I'éprouvette lors de I'essai. De plus. 
les casques doivent ètre de mèmes dimensions que l'éprouvette atin d'éviter la 
concentration de contraintes au niveau du collage et permettre un centrage adéquat pour 
empêcher la tlexion parasite. 
La validité des résultats doit étre vérifiée en fonction de la flexion présente lors de l'essai. 
Le comité EULEM suggère comme critère que la mesure de l'ouverture de tissure lue par 
chacun des instruments à la fin de l'essai ne diffère pas de plus de IO0'o par rapport a 
l'ouverture de fissure moyenne. Ce pourcentage reste par contre à confirmer. Si I'essai 
est déclaré valide. une loi contrainte en traction-ouverture de fissure est obtenue 
directement de ces résultats. Puisque les éprouvettes sont carottées. les résultats ne sont 
pas îàussés par un effet de parois. Cependant. de nombreux essais sont requis afin de 
représenter l'élément à concevoir puisque l'aire des carottes regoupées qui correspond a 
un essai doit équivaloir à l'aire de l'élément à dimensionner. 
7.2.3 Coefficient de tenue $r pour les libres 
Une étude de sensibilité exhaustive des paramètres utilisés dans la méthode statisticliie 
dérivée par Massicotte et Bélanger (7000) afin de déterminer un coefticient de tenue 4,. 
pour les fibres est recommandée. De cette façon. I'intluence de chacun des paramètres 
sur la valeur du coefftcient trouvk sera connue et I'importance à accorder à la justesse de 
chacun d'eiix dans la dérivation du coefficient $r pour en déterminer la valeur reeile sera 
ajustée en fonction de cette influence. Par exemple. plus d'essais de tlexion sur dalles 
doivent ètre erectués. Par contre. le nombre exact d'essais à réaliser depend de la 
variation apportée au coefficient de tenue ibf selon le nombre d'essais. II en est de mèrne 
pour les essais de traction directe. Une amélioration de la qualité du béton dans lequel 
seront carottées les éprouvettes est toutefois à apporter.  aleme ment. une investigation au 
niveau des valeurs des paramètres tirées de la littérature devrait ètre réalisée si l'étude de 
sensibilité le juge nécessaire. D'après les résultats de cette étude de sensibilité. le 
coefficient de tenue 4r pour les fibres sera dérive de nouveau avec les valeurs réelles des 
paramètres. Ainsi. la valeur du coefficient de tenue Of pour les fibres sera déterminée de 
façon définitive. 
7.2.4 Conception des dalles de ponts avec armature réduite et fibres d'acier 
La considération de la contribution des fibres dans les calculs de conception des dalles 
permet de réduire la quantité d'armature. Effectivement. à l'état limite ultime, les fibres 
permettent d'augmenter la capacité tlexionnelle d'une dalle. Par conséquent. pour les 
mèmes effons externes. une nioins yrande rluaiitik J'ariiiaturè ea ii;cessairè. Dé plus. 
etant donné que la résistance offerte par les armatures peut être diminuée puisque les 
fibres apportent de la résistance. le bras de levier peut être réduit donc le recouvrement 
des aciers peut ètre augmenté. Lors de remplacement de dalles. la même épaisseur que la 
dalle d'origine peut ètre utilisée sans avoir à renforcer les poutres ou à réduire la capacité 
portante et ce. malsré le fait que les critères de dimensionnement d'une dalle soit plus 
sévères aujourd' hui qu 'auparavant. 
Puisque les moments nésatifs au droit des poutres s'avèrent à ètre inférieurs i ceux 
prestimis par la méthode de dimensionnement actuel (Moffatt. 2000). l'élimination des 
aciers d'armature du lit supérieur est une avenue intéressante. En etfet. seul lin lit 
d'armature situe au tiers inférieur de la dalle pourrait ètre sutfisant puisque !a rtisistance 
apponée par les tibres est suffisante pour reprendre les moments négatifs. 
Enfin. pour les dalles soumises a de moments négatifs plus forts comme par exemple une 
dalle en porte-à-faux un seul lit d'armature au centre est une solution envisageable 
puisque cette étude a démontré qu'une dalle de béton fibré comportant deux barres 20M 
au centre obtenait une capacité flexionnelle supérieure à la dalle de béton sans fibres 
comportant deux barres 20M en bas. 
A l'état limite de service. l'armature nécessaire pour le contrôle de la fissuration peut 
étre réduite puisque les fibres permettent un meilleur contrde de la propagation des 
fissures. II a été démontré que les dalles de béton armé et fibré obtiennent de plus faibles 
ouvertures de fissures pour une charge donnée que les dalles de béton armé sans fibres de 
mêmes configurations d'armatures. Par ailleurs. dans cette étude. la dalle de béton fibré 
comportant deux barres 20M au centre obtenait de plus faibles ouvertures de fissures que 
la dalle de béton sans fibres comportant deux barres 20kI en bas. De plus. la possibilité 
d'éliminer 1 'armature du lit supérieur est confirmée puisque cette armature sert 
principalement au contrde de la fissuration étant donné que les moments négatifs sont 
faibles et que les fibres jouent un meilleur rde au niveau de la fissuration. 
Entin. puisque les dalles de béton arme et fibré semblent très peu ou pas affectées par les 
cycles de fatigue. les critères de dimensionnement de l'état limite de fatieue pourraient 
ètre rehaussés ou même éliminés. Une etude plus approfondie sur les contraintes induites 
dans les armatures de dalles de béton fb ré  permettraient toutefois de mieux élucider le 
sujet. 
Cette réduction d'armature permettra de reduire le coi3 de construction en ce qui a trait a 
l'acier d'armature. Cependant. comme les fibres coùtent plus cher que l'acier 
d'armature. on peut estimer que les coûts initiaux de construction. incluant un prix de 
béton plus élevé. pourraient ètre supérieurs d'environ 2% au mètre carre de dalle. Cette 
augmentation correspond a environ 79.0 du coût de construction d'un pont netif 
( 1000$lrn2). ce qui n'est pas très significatif. d'autant plus que si les fibres remplissent 
bien leur d e .  les coûts d'entretien et de réparation compenseront largement pour 
l'augmentation des coûts initiaux (Massicotte et al.. 1999). Si on peut éviter le 
remplacement de la dalle en ayant une meilleure durabilité et donc une longévité 
comparable à celle du pont. I'investissement initial sera grandement rentabilise. Des 
ponts en meilleur état. demandant moins de réparation et moins d'entretien, 
occasionneront moins de travaux et moins d'intemption de trafic. tout en étant moins 
coûteux pour les générations futures. 
7.3 Études complémentaires 
Certaines études complémentaires permettraient d'augmenter les connaissances acquises 
sur le béton haute performance avec fibres d'acier. 
Tout d'abord. il  serait intéressant d'effectuer une étude et des essais en chantier sur le 
béton haute performance avec fibres d'acier pompé. Puisque sur de nombreux chantiers 
le béton est généralement pompé. développer l'expertise du béton fibré pompé s'avererait 
appropriée. Une investigation a ce niveau devrait être faite puisque le pompage d'un 
béton altère la qualité du réseau d'air sur le béton durci. Toutefois. il a été vérifié lors 
d'un essai avec un fournisseur de béton que la maniabilité d'un béton tibré bien optimisé. 
même ii des dosages de SO kg/rn" permettait son pompage. 
Des essais de flexion sur spécimens de dalles utilisant un meilleur système de mesures 
d'ouverture de tissure permettraient de connaitre une mesure plus juste de l'ouverture des 
fissures pour des dalles de BHPFA ayant différentes contigurations d'armatures. Ainsi. 
une relation pourrait ètre établie afin de connaitre Ivouverture des fissures en fonction de 
l'etkrt et de l'épaisseur de la dalle. Egalement. ces essais de tlexion supplémentaires 
permettraient de poursuivre la corroboration du programme M-Psi pour le calcul de la 
capacité tlexionnelle et de raffiner les hypothèses utilisées pour l'ouverture des fissures 
dans ce mème progamme. 
Des essais de flexion RiLEbI sur des spécimens scies plutôt que coulés et des essais de 
traction directe sur des éprouvettes carottées dans ce meme béton permettraient de 
trouver une relation entre les résultats de ces deux essais. Le programme M-Psi pourrait 
ètre utilisé pour trouver cette relation en calculant tout d'abord la courbe moment- 
ouverture de fissure d'un prisme R a E M  à partir de la contrainte postfissuraton en 
traction calculée selon la courbe simplifiée a-w obtenue des essais de traction directe. 
Ainsi. en comparant la courbe calculée par M-Psi et la courbe moment-ouverture de 
fissure obtenue lors de l'essai R n E M  et en rafinant l'hypothèse concernant I'ouvertiire 
de fissure. cette relation pourrait étre établie. En dernier lieu, une relation pourrait 
également tenter d'ètre trouvée entre la courbe charge-ouverture de fissure et charge- 
tlèche verticale. toutes deux obtenues d'un m h e  essai de flexion FULEM. Ces deux 
relations établies confirmeraient la validité de ces essais de caractérisation du matériau. 
Une itude expérimentale et statistique au sujet des essais de traction directe devrait ètre 
menée afin de déterminer le nombre de spécimens à tester permettant de déterminer la 
contrainte posttissuration en traction du béton tibre. C e  genre d'étude a déjà eté realisée 
pour les essais de compression du biton et ces résultats sont utilises dans la nonne 
A 2 3  1-94 Casanova (1996) susgire de tester un nombre d'éprouvettes permettant 
d'obtenir une aire eqiiivalente à I'elément à diniensionner. lie regrouper ces résultats pour 
en etfectuer la moyenne et de faire correspondre chaque moyenne de regroupement un 
essai. La contrainte posttissuration en traction caractéristique est ensuite ktablie en 
fonction de la dispersion de plusieurs essais regroupant plusieurs résultats d'éprouveites. 
Cette façon de procéder peut donc mener à une quantité excessive d'essais de traction 
directe ii réaliser Par conséquent. une étude statistique et exptirimentale pourrait étre 
utile et permettre de restreindre le nombre d'essais de traction directe a un nombre 
infërieur pour la détermination de la contrainte posttissuration en traction du béton de 
fjbres. 
Enfin. une étude au niveau des contraintes induites dans l'armature sous chargement de 
fatigue permettrait d'établir des critères pour l'état limite de fatigue pour les dalles de 
ponts en béton de fibres. EfFectivement, l'élaboration d'une courbe écart de contraintes 
permis dans l'armature en fonction du nombre de cycles effectué en fatigue (courbe S-N) 
permettrait de limiter. si nécessaire, cet écart de contraintes en fonction du nombre de 
cycles prévus pour une dalle de ponts. La détérioration des dalles de BHPFA en fonction 
du nombre de cycles seraient alors connue. Egalement. l'ouverture des fissures en 
fonction du nombre de cycles et du chargement appliqué pourrait ètre étudiée mais 
s'avererait assez complexe. 
Finalement. une étude de torsion sur des dalles de béton haute performance avec fibres 
d'acier serait à réaliser sur des spécimens de différentes contigurations. Massicotte 
et al. ( 1999) rapportent qu'il a souvent été observé que les dalles de certains ponts. ayant 
des poutres de grandes dimensions. présentent une fissuration plus abondante. 
particulièrement pour les dailes sur poutres d'acier. Ce phénomène peut ètre attribuable 
aux rigidites tlexionnelle et torsionnelle moindres des poutres d'acier. ce qui occasionne 
des etlims de torsion plus importants dans la dalle. II serait donc intéressant de connaitre 
les peribmiances de dalles de béton arme et tibré sous etrets de torsion. 
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ANNEXE A 
CALCULS DES COURBES DE BÉTON ARMÉ 
ET CALCULS DES RIGIDITES THEORIQUES 
DES SPECIMENS DE DALLES TESTÉS EN FLEXION 

yz Y> 7 -  
(D N 
L D i n y z m -  
LD N E h  O F I O N e 4  o r - * i n 7  
2 $ - z  UI w 
7 Z n  
O * 2 7 .. ( D a r -  
E E E E  m m  - -  
E E E E  E f tn n r) O 

h w w 
J1 w 
a UI 
n w O a Pa 
E E E E  :IL) 
E E E E  ' " P  
Annexe A2: Calculs des rigidités théoriques des dalles 
RIGIDITÉ THEORIQUE 
dimensions nominales 
si dalle n'est pas fissurée 
lg = (b*h'h'h)/lZ= 
38 E I / L ~  
rigidité K = 
3.33E+08 mm' 
pour une dalle fissurée. comportant 2 barres 15M en bas 
on utilise Icr 
n = EYEC = 5 
As= 400 mm2 
8 = bln/As = O 25 
d = 1575 mm 
icr = 1/3'b'kdA3+n'As'(d-kd)A2* = 3.TOE+07 
pour une dalle fissurée. comportant 2 barres 20M en bas 
on utilise lcr 
As= 600 mm' 
Icr = 1/3'b'kdA3+n*As'(d-kd)T = 5.02E+07 
K = 12049.8653 kNim 
pour une dalle fissurée. comportant 2 barres 20M au centre 
on utilise lcr 
lcr = 1/3'b'kdA3'3+n*As*(d-kd)A2' = 1.92E+07 
K =  4604.97644 kNim 
ANNEXE B 
COURBES DES RÉSULTATS PROVENANT DES ESSAIS DE 
TRACTION DIRECTE SELON DIFFÉRENTS 
REGROLrPEhIENTS DE CL-\ROTTES 
Annexe BI  : Courbes o-w pour diirérents regroupements de carottes 
Aire = 26618 mm2 
O 1 
O 0.5 1 1 5  2 2.5 3 
ouverture de fissure (mm) 
Figure B.1 Résultats des essais de traction directe sur éprouvettes avec fibres B 
crochets, regroupés par 2 carottes 
I Aire = 53236 mm2 I 
IFh moyenne carotiea 1-5 
MOYENNE 
moyenne carottes 14- 17 
1 




moyenne carottes 1û-23 Tiu 
O I) 
O O S  1 1 5  2 2.5 3 
Ouverture de fissure [mm) 
Figure B.2 Résultats des essais de traction directe sur éprouvettes avec fibres 3 
crochets, regroupés par 4 carottes 
:moyenne carottes 7- 1 1 
I 
O -' -7 
O 0.5 1 t 5  2 2.5 3 
ouverture de fissure (m) 
Figure B.3 Résultats des essais de traction directe sur éprouvettes avec fibres i 
crochets, regroupés par 5 carottes 




O 0.5 1 1 .S  2 2.5 3 
Ouverture de fissure (mm) 
Figure B.4 Résultats des essais de traction directe sur éprouvettes avec fibres i 
crochets, regroupés par 10 carottes 
ANNEXE C 
CALCULS DES CAPACITÉS FLEXIONNELLES DES 
SPÉCI?~IE.IS DE DALLES TESTÉS EN FLEXION 
Annexe Cl: Calculs de  la capacité flexionnelle selon Filiatrault 
et iklassicotte (1998) 
2 BARRES 1SM EN BAS 










C I , =  0.85 - 0.001 Sr,:= 0.721 
Y,= 86 MPa 
13, = 0.97 - 0.0025fC= 0.755 
Swamy et al: 
Mr = 28.75065799 kN.m 
h = 34.75 
a = 6.794551951 
c = alpi = 8.99940656 
h, = c(l *O.Ol/O.OO35) 34.71 1 9967 
2 BARRES 20M EN BAS 











(ty= 0.85 - 0.0015fC= 0.71 875 
f ,= 87.5 MPa 
I I ,  = 0.97 - 0.0025fC= 0.75125 
Swamy et ak 
Mr = 42.69634052 kN.m 
h = 52 
a = lO.I4902844 
C =  a/p, = 13.5095221 
hW = c(1 +O.Ol/O.O035) 52.1081 565 
2 BARRES 20M AU CENTRE 
équation de Filiatrault et Massicotte 











( L ~ =  0.85 - 0.001 5f,= 0.72025 
fc= 86.5 MPa 
13, = 0.97 - 0.0025fC= 0.75375 
Swamy et ak 
Mr = 27.46833676 kN.m 
h = 50.5 
a =  9.869155057 
c = alp, = 13.0934064 
2 BARRES 20M EN HAUT 
équation de Filiatmult et Massicotte 
I - L ' - i  - L  


















( c , =  0.85 - 0.0015fr= 0.71 875 
f := 87.5 MPa 
= 0.97 - 0.0025fc= 0.751 25 
Swamy et al: 
Mr = 11 -86581 308 kN.m 
h = 50.5 
a = 9.829554631 
c = a/p1 = 13.0842657 
h, = c(1+0.01 lO.0035) 50.4678821 
2 BARRES 15M EN BAS- fibres droites a bouts aplatis 
équation de Filiatrauit et Massicotte 


















i c i =  0.85 - 0.001 Sf,= 0.76105 
frC= 59.3 MPa 
= 0.97 - 0.0025fC= 0.821 75 
Swamy et ak 
Mr = 34.71 3441 41 kN.m 
h = 42 
a = 8.93880201 3 
c = a/p, = 1 0.8777633 
h, = c(1+0.01/0.0035) 4l.957O87l 
Annexe CZ: Graphiques moments-courbures calculés avec M-Phi 
et c, selon SWAMY et al. 
20 40 PO - 80 100 
l Courbure (xlO , mm ') 
. -. . - . - . . - . . - . - -- 
Fiaure C.l ISMB 
O 50 1 O0 1 50 
Courbure ( ~ 1 0 "  mm- ' )  
1 O 3 4 0  SO 80 100 Y i 0  
! Courbure (~10 ' .  mm-') 
O 100 200 300 JM3 
Courbure (x t 06. mm") 
Figure C.2 20MB 
r-- 
O 100 200 300 400 
Courbure (~10'. mm") 
Figure C S  1 SMB-fibres droites 
à bouts aplatis 
Figure C.3 20MC 
Annexe C3: Graphiques moments-courbures calculés avec M-Phi 
et CT, Selon ZiLEbI 
I O 50 100 150 200 
I Courbure (~10'. mm-') I 
O 100 200 300 400 
Courbure (~10'. mm-') 
Figure C.6 1SMB 
--- -- 
Figure C.9 ZOMH 
O 50 100 O 50 100 
Courbure (~10'. mm") 
150 
Courbure ( x l ~ ' ,  mm") 
O 50 100 150 
Courbure (x10~, mm") 
Figure C.10 1 SMB-fibres droites 
à bouts aplatis 
Figure C.8 20MC 
Annexe CA: Graphiques moments-courbures calculés avec M-Phi 
o, Selon TMCTION DIRECTE 
I i i 
I 
i 
O O 100 200 300 400 
! Courbure (x106. mm-') 
Figure C.14 20MH 
Figure C.12 20M8 
l--- 
O so 100 150 200 
Courbure (xlO . mm-') O so iw lm --m 2 9 1  Courbure (x10 . mm ') 
-- . - 
Figure C.15 15MB-fibres droites 
i 
100 MO 300 
Courbure (~10'. mm") 
à bouts aplatis 
Figure C.13 20MC 
ANNEXE D 
PAIWMÈTRES DE LA MÉTHODE DE DÉRIVATION 
DlJ  COEFFICIENT DE TENLiE 4, POUR LES FIBRES 
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Material # l  . reintorcernent 
Dead load, steel 
Dead load, concrete 
Dead load, concrete bridge deck 
Wearing surface 
Live load 
Reinforcing steel. yield slrength 
Reinforcing steel. yield slrength 
Reinforcing steel. position 
Reinforcing steel. position 
Reinforcing steel area 
Reinforcing steel: trea 
Concrete: cornpressilre strength 
Concrete: compressive strength 
Oeck: thickness 
Deck: thickness 
Fibres: lensile slrength 
Fibres: lensile slrength 
Dead load, steel 
Dead load, steel 
Dead load, concrete 
Dead load, concrete 
Dead load. concrete brtdge deck 





Impact or DLA 
Impact or DLA 








Mirza & MacGregor, 1982 
Mirza 8 MacGregor, 1982 
MacGregor, 1976 
MacGregor, 1976 
Mirza 8 MacGregor, 1982 
Mirza 8 MacGregor, 1982 
Mirza 8 MacGregor, 1982 
Mina 8 MacGregor, 1982 
Kennedy et al, 1992 
Kennedy et al, 1992 
Bélanger, 20M) 
Bélanger, 2000 
Kennedy et al, 1992 
Kennedy el al, 1992 
Kennedy et al, 1992 
Kennedy el al, 1992 
Kennedy et al, 1992 
Kennedy et al, 1992 
Kennedy et al, 1992 
Kennedy el al, 1992 
Kennedy el al, 1992 
Kennedy et al, 1 992 
Kennedy el al, 1992 
Kennedy et al, 1 992 
No data 
Reference 



































I'iibletiu D.2 IIIonieiits obteiiiis c x ~ ) é r i l i i e i i t ; i l e t i ~ e ~ ~ t  t iiioriierits 
iioinin;iux ciilculés i ivec M-Phi des sl~éciiiieiis de d;illes 
Tests results 
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Tnblc;iii D.1 Base de doiiiiées de d:tlles de tablici*~ de ponts 
l'iibleiiu D.4 Buse dc doiiiiées de diillcs de tnbliers de poi~ts (siiite) 
Tableau D.5 Coefficients 6,,,,6@, V,, et V,, ob 
[variable values 1 
Variable 
tenus 










Tableau D.6 Coefficients V, calculés 
Tablenu D.7 Coefîïcients 6, et le terme de résistance K calculés 
Value Variable Name 







k a m a  
Name 
2.06564661 




Variable Name Value 





Verification: = 1.0 
Value 
Dead load, steel 
Dead load, concrete 
Dead load, concrete bridge deck 
Wearing surface 
Live load 
Impact or DLA 
Sum of load fractions must equal unity 





Tableau D. 1 I Valeurs de P en fonction de tous les panmètres 
Ph if 
Gamma 
LDL 
